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Méthodes simpli�ées basées sur une approche quasi-statique pour
l'évaluation de la vulnérabilité des ouvrages soumis à des
excitations sismiques

Résumé

Dans le cadre de la protection du bâti face au risque sismique, les tech-
niques d'analyse simpli�ées, basées sur des calculs quasi-statiques en poussée
progressive (calculs de pushover), se sont fortement développées au cours des
deux dernières décennies. Le travail de thèse a pour objectif d'optimiser une
stratégie d'analyse simpli�ée proposée par Chopra et al. (2001) et adoptée
par les normes américaines FEMA 273. Il s'agit d'une analyse modale non
linéaire découplée, dénommée par les auteurs UMRHA (�Uncoupled Method
for Response History Analysis�) qui se caractérisent principalement par : des
calculs de type pushover selon les modes de vibration dominants de la struc-
ture, la création de modèles à un degré de liberté non linéaire à partir des
courbes de pushover, puis le calcul de la réponse temporelle de la structure en
recombinant les réponses temporelles associées à chaque mode de vibration.
Le découplage des réponses temporelles non linéaires associées à chaque mode
constitue l'hypothèse forte de la méthode UMRHA.

Dans ce travail, la méthode UMRHA a été améliorée en investiguant les
points suivants. Tout d'abord, plusieurs modèles à un degré de liberté non li-
néaire déduits des courbes de pushover modal sont proposés a�n d'enrichir la
méthode UMRHA originelle qui emploie un simple modèle élasto-plastique :
autres modèles élasto-plastiques avec des courbes enveloppes di�érentes, le mo-
dèle de Takeda prenant en compte un comportement hystérétique propre aux
structures sous séismes, et en�n, un modèle simpli�é basé sur la dégradation
de fréquence en fonction d'un indicateur de dommage. Ce dernier modèle à un
degré de liberté privilégie la vision de la chute de fréquence au cours du pro-
cessus d'endommagement de la structure par rapport à une description réaliste
des boucles d'hystérésis. La réponse totale de la structure est obtenue en som-
mant les contributions non linéaires des modes dominants aux contributions
linéaires des modes non dominants. En�n, la dégradation des déformées mo-
dales, due à l'endommagement subi par la structure au cours de la sollicitation
sismique, est prise en compte dans la nouvelle méthode simpli�ée M-UMRHA
(�Modi�ed UMRHA�) proposée dans ce travail, en généralisant le concept pré-
cédent de dégradation des fréquences modales en fonction d'un indicateur de
dommage : la déformée modale devient elle-aussi dépendante d'un indicateur
de dommage, le déplacement maximum en tête de l'ouvrage ; l'évolution de
la déformée modale en fonction de cet indicateur est directement identi�ée à
partir des calculs de pushover modal.
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La pertinence de la nouvelle méthode M-UMRHA est investiguée pour plu-
sieurs types de structures, en adoptant des modélisations éprouvées dans le
cadre de la simulation des structures sous séismes : portique en béton armé
modélisé par des éléments multi�bres avec des lois non linéaires cycliques uni-
dimensionnelles pour le béton et les armatures, remplissage en maçonnerie
avec des éléments barres diagonales résistant uniquement en compression, bâti
existant contreventé (Hôtel de Ville de Grenoble) avec des approches coques
multicouches et des modèles constitutifs biaxiaux non linéaires se basant sur
le concept de �ssuration �xe et répartie. Les résultats obtenus par la méthode
simpli�ée proposée sont comparés aux résultats de référence issus de l'analyse
temporelle non linéaire dynamique.

Mots-Clés : Procédure Pushover- combinaison modale des réponses
dynamiques - système non linéaire à un degré de liberté � déformée modale
évolutive � indicateur de dommage
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Simpli�ed methods based on a quasi-static approach for the
vulnerability assessment of structures subjected to seismic
excitations

Abstract

In the context of building's protection against seismic risk, simpli�ed ana-
lysis techniques, based on quasi-static analysis of pushover, have strongly de-
veloped over the past two decades. The thesis aims to optimize a simpli�ed
method proposed by Chopra and Goel in 2001 and adopted by American stan-
dards FEMA 273. This method is a nonlinear decoupled modal analysis, called
by the authors UMRHA (Uncoupled Modal for Response History Analysis)
which is mainly characterized by : pushover modal analysis according to the
dominant modes of vibration of the structure, setting up nonlinear single de-
gree of freedom systems drawn from modal pushover curves, then determining
the history response of the structure by combining of the temporal responses
associated with each mode of vibration. The decoupling of nonlinear history
responses associated with each mode is the strong assumption of the method
UMRHA.

In this study, the UMRHA method has been improved by investigating
the following points. First of all, several nonlinear single degree of freedom
systems drawn from modal pushover curves are proposed to enrich the ori-
ginal UMRHA method, in which a simple elastic-plastic model is used, other
elastic-plastic models with di�erent envelope curves, Takeda model taking into
account an hysteretic behavior characteristic of structures under earthquakes,
and �nally, a simpli�ed model based on the frequency degradation as a func-
tion of a damage index. The latter nonlinear single degree of freedom model
privileges the view of the frequency degradation during the structure damage
process relative to a realistic description of hysteresis loops. The total response
of the structure is obtained by summing the contributions of the non linear
dominant modes to those of linear non dominant modes. Finally, the degra-
dation of the modal shapes due to the structure damage during the seismic
loading is taken into account in the new simpli�ed method M-UMRHA (Mo-
di�ed UMRHA) proposed in this study. By generalizing the previous model
of frequency degradation as a function of a damage index : the modal shape
becomes itself also dependent on a damage index, the maximum displacement
at the top of the structure ; the evolution of the modal shape as a function of
this index is directly obtained from the modal pushover analysis.
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The pertinence of the new method M-UMRHA is investigated for several
types of structures, by adopting tested models of structures simulation under
earthquakes : reinforced concrete frame modeled by multi�bre elements with
uniaxial laws under cyclic loading for concrete and steel, in�ll masonry wall
with diagonal bars elements resistant only in compression, existing building
(Grenoble City Hall) with multilayer shell elements and nonlinear biaxial laws
based on the concept of smeared and �xed cracks. The obtained results by the
proposed simpli�ed method are compared to the reference results derived from
the nonlinear response history analysis.

KEYWORDS : Pushover procedure - modal combination of dynamic
responses - nonlinear single degree of freedom system - evolutionary modal
shape - damage index
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INTRODUCTION GENERALE 11

Introduction générale

Dans le cadre de la protection des structures du génie civil vis-à-vis du
risque sismique, la modélisation par la méthode aux Eléments Finis fournit un
outil puissant d'évaluation de la vulnérabilité structurelle. Néanmoins, malgré
les avancées technologiques en termes de ressources informatiques (rapidité
des processeurs, parallélisation, capacité de stockage accrue, . . . ), la mise en
place et la réalisation de calculs dynamiques non linéaires temporels restent
souvent délicates pour les acteurs de la construction. De plus, outre le temps
pour modéliser la structure en ne conservant que les éléments contribuant à
la résistance face à la sollicitation sismique, l'ingénieur se heurte à la di�-
culté du choix d'une excitation temporelle probable. En e�et, cette excitation
temporelle peut être issue d'un spectre d'accélération réglementaire, avoir été
sélectionnée dans une base de données ou bien être générée de façon synthé-
tique à partir d'une modélisation de rupture de faille et de propagation d'ondes
dans le sol. Dans tous les cas, la con�ance que l'on peut avoir en l'excitation
temporelle adoptée est relative et conduit souvent à la sélection d'un certain
nombre d'excitations a�n de tenter de mieux maîtriser l'aléa externe.

Ces di�cultés de réalisation d'un calcul dynamique non linéaire et l'in-
�uence du choix d'un panel d'excitations sismiques sur la vulnérabilité d'une
structure plaident pour des approches simpli�ées plus familières à l'ingénieur.
Ainsi, depuis deux décennies, les méthodes de type quasi-statique, communé-
ment appelées méthodes �pushover� se sont développées en cherchant à estimer
la capacité de la structure à résister au séisme sans avoir recours à une ana-
lyse dynamique. Ces méthodes sont maintenant bien présentes au sein des
codes de protection parasismique comme l'Eurocode 8 (méthode N2 de Faj-
far) ou le FEMA-273. En dépit de leur simplicité conceptuelle par rapport à
une approche rigoureuse du problème, il est reconnu que ces méthodologies
permettent de bien cerner la capacité structurelle vis-à-vis d'un séisme donné.
Leur principe peut être schématisé de la façon suivante : il s'agit de modéli-
ser la structure par une technique de discrétisation spatiale (principalement
la méthode aux éléments �nis), construire une courbe dite de pushover qui
prend la forme d'un e�ort tranchant à la base en fonction d'un déplacement en
tête de la structure, et à partir de cette courbe, dé�nir des modèles simpli�és
qui permettent d'obtenir la réponse de la structure soumise à une excitation
donnée.

Dans le cadre des approches simpli�ées quasi-statiques, la contribution es-
sentielle de ce travail est de mettre en place des stratégies pour améliorer la
prédiction vis-à-vis du calcul de référence, donné par l'analyse dynamique non
linéaire. Conformément aux étapes requises pour l'estimation de la vulnéra-
bilité d'une structure par les approches simpli�ées quasi-statiques, plusieurs
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INTRODUCTION GENERALE 12

pistes d'amélioration ont été prospectées.

Le premier point est de mettre en place des modélisations pertinentes pour
la structure que ce soit dans le domaine de la statique ou de la dynamique non
linéaire. En e�et, en dehors des considérations sur le type d'analyse à adop-
ter (dynamique ou statique), il convient de modéliser au mieux les structures
investiguées : cela concerne principalement le type d'éléments �nis à adopter
pour modéliser les éléments résistants de la structure et les lois de comporte-
ment de matériaux adéquates du point de vue des phénomènes de dégradation
qui ont lieu au sein des matériaux. La pertinence de la modélisation est assu-
rée en prenant des stratégies éprouvées : les poutres et poteaux en béton armé
sont modélisés par des éléments �nis de type poutre multi�bres avec des lois de
comportement béton et acier unidimensionnelles non linéaires qui reproduisent
les dégradations au cours de chargement monotone et cyclique ; des éléments
de type coque multicouches sont adoptés pour les voiles de contreventement,
en associant à chaque sous-couche une loi de comportement bidimensionnelle
basée sur un concept de �ssuration �xe et répartie ; les panneaux de maçon-
nerie sont reproduits au travers d'une approche globale avec des éléments de
type barre diagonale, associés à un comportement non linéaire reproduisant
la dégradation des caractéristiques mécaniques de la bielle qui se forme sous
séismes.

Une fois le modèle mis en place (discrétisation spatiale par la méthode aux
éléments �nis, lois de comportement des matériaux), la première étape des mé-
thodes quasi-statiques est d'obtenir une courbe de chargement quasi-statique
ou plus simplement courbe de pushover. La di�culté principale réside alors
dans le choix des e�orts à appliquer sur la hauteur de la structure en tentant
de reproduire au mieux les e�orts inertiels que la structure subirait lors d'un
séisme. De nombreuses variantes sont proposées dans la littérature. Le charge-
ment quasi-statique peut être réalisé avec des e�orts dont la répartition sur la
hauteur du bâtiment est invariante, ou bien avec des e�orts dont la répartition
est évolutive au cours du chargement a�n de mieux reproduire les dégrada-
tions de rigidité ayant lieu au cours d'un séisme. Par ailleurs, l'e�ort appliqué
peut être issu d'une répartition donnée à priori (par exemple linéaire sur la
hauteur), résulter d'une déformée modale particulière (généralement le mode
fondamental) ou bien être le résultat d'une combinaison de modes (calcul de
forces élastiques issues d'un calcul spectral conventionnel). Parmi l'ensemble
de ces approches, une méthode est particulièrement attractive : il s'agit de la
méthode UMRHA (�Uncoupled Method Response History Analysis�), proposée
par Chopra et al. (2001), qui est basée sur une méthode de sommation tempo-
relle de modes non linéaires. Les caractéristiques principales de cette méthode
UMRHA sont données ci-dessous :

� Les calculs de pushover sont e�ectués pour plusieurs déformées modales
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INTRODUCTION GENERALE 13

(trois premiers modes dominants) en ne considérant que des chargements
invariants.

� Chaque courbe permet la construction d'un modèle simpli�é non linéaire
à un degré de liberté qui, soumis à une accélération donnée, fournit la
réponse temporelle du mode considéré.

� La réponse totale de la structure en termes de déplacement est obtenue
en sommant les contributions modales non linéaires.

L'hypothèse centrale de la méthode est de décomposer la réponse en contribu-
tions modales, bien que l'on soit dans le domaine non linéaire. Les auteurs pro-
posent �nalement la méthode MPO (�Multi Modal Pushover�) en combinant les
maximaux des réponses modales non linéaires suivant les méthodes classiques
de combinaison modale SRSS (�Square Root of the Sums of the Squares�) ou
CQC (�Complete Quadratic Combination�) utilisées en dynamique linéaire.

Dans ce travail, en se basant sur les travaux de Chopra et al. (2001),
une nouvelle méthode d'analyse modale non linéaire découplée, baptisée M-
UMRHA (�Modi�ed UMRHA�) est proposée pour l'analyse sismique des struc-
tures. Le chargement, considéré comme invariant au cours du pushover modal,
est de nouveau dé�ni par la multiplication de la matrice de masse par les dé-
formées modales. Les courbes de pushover modal ainsi obtenues permettent de
construire des systèmes non linéaires à un degré de liberté qui enrichissent la
méthode originelle UMRHA, basée uniquement sur un simple modèle de type
global élasto-plastique. En particulier, le modèle simpli�é à un degré de liberté
basé sur la dégradation de fréquence structurelle en fonction du maximum de
déplacement en tête de la structure, utilisée par Brun et al. (2003, 2011) pour
la réponse temporelle de voiles courts en béton armé sous séismes, s'avère être
une option intéressante. En�n, la contribution temporelle d'un mode donné
est calculée en considérant de façon simpli�ée l'aspect évolutif des déformées
modales au cours du processus d'endommagement de la structure. Plus pré-
cisément, en tout début de chargement de type pushover modal, la déformée
statique correspond exactement à la déformée modale de la structure indemne.
Lorsque les dégradations de rigidité interviennent, la déformée statique évolue.
Cette évolution de la déformée modale, identi�ée de façon simpli�ée à partir
du calcul de pushover modal, est prise en compte pour le calcul de la contribu-
tion modale non linéaire suivant le même concept que précédemment utilisé.
Ainsi, pour chaque mode considéré, l'approche M-UMRHA proposée s'appuie
sur une double dépendance de la fréquence structurelle et de la forme de la
déformée modale fonction d'un indicateur de dommage global, dé�ni comme
le déplacement maximum en tête de la structure.

Pour les structures considérées dans ce travail (portique en béton armé,
portique en béton armé avec remplissage en maçonnerie, bâtiment contreventé
de 15 étages), un ou deux modes dominants sont dégagés. Les contributions
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INTRODUCTION GENERALE 14

modales non linéaires sont alors sommées dans le domaine temporel, en les
ajoutant aux contributions modales linéaires des modes non dominants. La
pertinence de l'approche M-UMRHA, qui est fonction du type de systèmes
non linéaires à un degré de liberté sélectionnés, est évaluée en comparant les
déplacements aux étages et les déplacements di�érentiels entre les étages à
ceux obtenus par la méthode d'analyse dynamique non linéaire.

Le manuscrit est scindé en six chapitres. Dans le premier chapitre, les
procédures simpli�ées d'estimation de la demande sismique, basées sur des
calculs quasi-statiques, sont synthétisées. Les di�érences entre les méthodes
proposées dans la littérature portent principalement sur le type de chargement
considéré dans le calcul de pushover ainsi que la manière de prendre en compte
l'ensemble des modes pour évaluer la demande sismique totale.

L'analyse dynamique linéaire et non linéaire est présentée au début du
deuxième chapitre a�n d'introduire les hypothèses faites dans le cadre de la
méthode UMRHA de Chopra et al. (2001). Les di�érentes stratégies concer-
nant les systèmes non linéaires à un degré de liberté équivalents construits à
partir de courbes de pushover, sont exposées. Est exposée l'approche de double
dépendance de la fréquence structurelle et de la déformée modale fonction du
maximum de déplacement en tête de la structure. La réponse totale prend alors
la forme d'une combinaison de réponses temporelles modales non linéaires pour
les modes dominants et linéaires pour les modes non dominants.

Le troisième chapitre est consacré à la classi�cation des indicateurs de
dommage proposés dans la littérature. Un indicateur de dommage pertinent
pour les structures du génie civil est adopté. Il s'agit du maximum de déplace-
ment di�érentiel entre les étages, de type non cumulatif, pertinent à un niveau
global pour un bâtiment, dont les seuils d'endommagement sont explicités par
les di�érentes normes : Eurocode 8, FEMA-273 et HAZUS.

Le quatrième chapitre présente les choix de modélisation pour les struc-
tures en béton armé et maçonnées, incluant les éléments �nis utilisés et les
lois de comportement adoptées qui reproduisent les phénomènes de dégrada-
tion locale mis en jeu au sein des matériaux constitutifs lors des sollicitations
sismiques.

L'évaluation de la pertinence de l'approche proposée d'analyse modale non
linéaire découplée modi�ée, désignée par M-UMRHA, est conduite au sein du
cinquième chapitre. Les résultats de référence sont donnés par l'analyse dy-
namique temporelle non linéaire. Le but est de disposer d'un modèle simpli�é,
capable de prédire de façon très rapide la réponse de la structure considérée en

Cette thèse est accessible à l'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2011ISAL0123/these.pdf 
© [L. Tataie], [2011], INSA de Lyon, tous droits réservés



INTRODUCTION GENERALE 15

termes de déplacements et de déplacements di�érentiels. Deux types de struc-
tures sont analysés : un portique en béton armé de la structure SPEAR de trois
étages et deux baies, et le même portique avec un remplissage en maçonnerie.

En�n, dans le sixième chapitre, la méthode d'analyse modale non li-
néaire découplée modi�ée (M-UMRHA) est appliquée à l'Hôtel de Ville de
Grenoble qui a fait l'objet de plusieurs études dans le cadre du programme de
recherche ANR ARVISE (Analyse et Réduction de la Vulnérabilité Sismique
du Bâti Existant). Un séisme bidirectionnel synthétique est considéré à la base
de l'Hôtel de Ville de Grenoble. La vulnérabilité de l'Hôtel de Ville de Grenoble
face à un chargement sismique est évaluée en considérant deux niveaux d'ac-
célération à la base. L'analyse dynamique non linéaire bidirectionnelle nous
permet de visualiser les résultats locaux en termes de déformations dans le
béton et les armatures des voiles ainsi que les résultats globaux en termes de
déplacements et de déplacements di�érentiels entre les étages. Les résultats
de la méthode simpli�ée M-UMRHA sont comparés aux résultats de référence
issus de l'analyse dynamique non linéaire. Finalement, l'évaluation du dom-
mage subi par l'Hôtel de Ville de Grenoble est déterminée suivant les valeurs
prises par l'indicateur de dommage considéré dans cette étude (le déplacement
di�érentiel entre étages) en se référant aux normes Eurocode8, FEMA 273 et
HAZUS.
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1 PROCÉDURES SIMPLIFIÉES BASÉES SUR DES CALCULS QUASI-STATIQUES17

1 Procédures simpli�ées basées sur des calculs

quasi-statiques

1.1 Introduction

La pratique dans le domaine de l'ingénierie sismique est basée sur une ap-
proche linéaire, en identi�ant les modes de vibration puis en recombinant les
contributions de chaque mode sur une base modale tronquée. Cette approche
n'est strictement valable que pour une structure restant dans le domaine li-
néaire. Dans les règles d'ingénierie du génie parasismique, la prise en compte
de la ductilité de la structure (capacité de la structure à aller au-delà du do-
maine linéaire élastique) s'e�ectue de façon simpli�ée par un coe�cient dit de
comportement. La méthode la plus �able et la plus rigoureuse pour prédire
la capacité d'une structure sous l'action sismique est d'e�ectuer une analyse
dynamique non linéaire en utilisant des éléments �nis et des lois de compor-
tement adaptés aux éléments structurels. Néanmoins, une telle technique peut
s'avérer longue et complexe en termes de temps de mise en place de la modéli-
sation et des temps de calcul. Ces dernières années, des procédures simpli�ées
d'évaluation de conception basées sur une analyse statique non linéaire ont été
de plus en plus développées. Selon plusieurs auteurs, la procédure simpli�ée
dite d'analyse de pushover peut évaluer de façon �able la capacité de la struc-
ture et fournir, en dépit de sa simplicité conceptuelle, une évaluation précise
de la demande sismique avec un coût de temps de calcul réduit.

L'objectif de ce chapitre est de présenter deux catégories de procédure de
pushover proposées dans la littérature : la procédure non adaptative avec plu-
sieurs types de chargement invariants au cours du chargement quasi-statique et
la procédure adaptative où le chargement est actualisé au cours du chargement.
Ensuite, l'in�uence de modes supérieurs ainsi que l'e�et des caractéristiques
d'un système à un degré de liberté sur l'évaluation de la réponse globale de la
structure sont abordés.

1.2 Procédure non adaptative

Dans l'analyse statique conventionnelle, la courbe de pushover qui repré-
sente la force à la base en fonction du déplacement en tête est obtenue en
appliquant un chargement monotone sur la hauteur de la structure. La procé-
dure conventionnelle adopte un modèle de chargement invariant durant l'ana-
lyse. Cette approximation est l'une des limitations les plus importantes des
méthodes traditionnelles, car durant l'événement sismique la distribution de
forces d'inertie change avec la dégradation structurelle, qui modi�e la rigidité
des di�érents éléments structurels. Diverses procédures non-linéaires statiques
pour l'évaluation du risque sismique ont été proposées dans la littérature. Ces
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1 PROCÉDURES SIMPLIFIÉES BASÉES SUR DES CALCULS QUASI-STATIQUES18

procédures sont considérées comme des méthodes e�caces pour évaluer la sû-
reté des structures face au risque sismique et prévenir leurs ruines.

Avant d'aborder les procédures non adaptatives de pushover, il apparaît
intéressant de présenter plusieurs types de chargement invariants appliqués
durant l'analyse conventionnelle de pushover et proposés dans la littérature.
Dans un premier temps, les méthodes conseillées par les codes d'ingénierie
sont présentées ; cela comprend les codes de construction américains comme
le FEMA-273 et le FEMA-440, ainsi que les distributions d'e�orts sismiques
réglementaires données par l'Eurocode 8. Ensuite, des distributions d'e�orts
proposées dans la littérature sont présentées visant à donner une répartition de
chargement représentative des e�orts sismiques au travers d'une simple analyse
quasi-statique en poussée progressive (�Pushover�).

Trois types de distribution de la force latérale non adaptative ont été dé�nis
par le FEMA-273 (1997) :

* une distribution uniforme des forces latérales supposées proportionnelles
à la masse totale de chaque étage par :

Fi =
mi∑
mi

(1.1)

où Fi est la force latérale à l'étagei et mi est la masse de l'étage i.

* des forces latérales équivalentes à chaque étage données par la formule
suivante :

Fi =
mi.h

k
i∑

mi.hki
(1.2)

où hi est la hauteur de l'étage i au-dessus de la base, avec k = 1 pour une
période fondamentale de la structure T1 ≤ 0.5 s , k = 2 pour une période
propre de la structure T1 > 2.5 s, l'interpolation linéaire étant utilisée pour
estimer la valeur intermédiaire si la période fondamentale se situe entre les
deux valeurs précédentes. La distribution des forces latérales équivalentes peut
être utilisée si plus de 75% de la masse totale participe au mode fondamental
dans la direction considérée.

* la distribution de SRSS (�Square Root of the Sum of the Squares�) : le
modèle de chargement considère les e�ets des modes de vibration supérieurs.
Les forces latérales à chaque étage sont le résultat de la combinaison des contri-
butions des modes de vibration par la méthode de la racine carrée de la somme
des carrés (SRSS). La méthodologie classique d'analyse modale est ici mobili-
sée pour obtenir des chargements représentatifs d'un calcul réglementaire. Les
étapes de la procédure de calcul de cette distribution latérale sont données
ci-dessous :
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1 PROCÉDURES SIMPLIFIÉES BASÉES SUR DES CALCULS QUASI-STATIQUES19

� Calcul de la force latérale à l'étagei pour le mode n par la formule clas-
sique :

Fin = Γn.mi.φin.An (1.3)

où Γn est le facteur de participation modale pour un mode n, φinest la
déformée modale à l'étage i pour un mode n, An est la pseudo-accélération
d'un système à un degré de liberté relatif au mode n.

� Calcul de la force de cisaillement d'un étage donné en sommant les forces
latérales relatives à l'étage considéré ainsi qu'aux étages supérieurs :

Vin =
N∑
j≥i

Fjn (1.4)

où N est le nombre des étages.
� Combinaison des forces modales de cisaillement en utilisant la règle SRSS
par :

Vi =

√∑
n

(Vin)2 (1.5)

� Calcul des forces latérales en chaque étage Fi à partir de la force modale
de cisaillement combinée Vi obtenue précédemment, en commençant par
l'étage supérieur :

Fi = Vi − Vi+1 i = 1 à N (1.6)

FN = VN i = N

� Normalisation des forces latérales en chaque étage par la valeur de ci-
saillement à la base :

F
′

i = Fi/
∑

Fi (1.7)

Le nombre des modes dans la distribution de SRSS est su�sant quand les
modes capturent 90% de la masse totale.

Selon FEMA-440 (2005), plusieurs modèles de chargement non adaptatifs
utilisés dans l'analyse conventionnelle de pushover peuvent être considérés pour
obtenir la courbe de pushover :

� Charge concentrée : c'est le chargement le plus simple qui considère une
seule force appliquée en tête de la structure.

� La distribution de SRSS (détaillée ci-dessus).
� Uniforme : les forces e�ectives sismiques sont constantes sur toute la
hauteur de la structure.

� Triangulaire : les forces e�ectives sismiques augmentent linéairement de
zéro à la base de la structure à une valeur maximale en tête.

� La distribution parabolique, qui est la même que les forces latérales équi-
valentes détaillées précédemment dans FEMA-273 (1997).

Cette thèse est accessible à l'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2011ISAL0123/these.pdf 
© [L. Tataie], [2011], INSA de Lyon, tous droits réservés



1 PROCÉDURES SIMPLIFIÉES BASÉES SUR DES CALCULS QUASI-STATIQUES20

� Premier mode de vibration : les forces e�ectives sismiques sont propor-
tionnelles à la déformée modale du premier mode.

La méthode d'analyse simpli�ée utilisant le spectre de réponse réglementaire
a été proposée dans l'Eurocode 8 (2000). La distribution des forces sismiques
horizontales selon cette méthode est exprimée en substituant la masse totale
de la structure à la masse associée au mode de vibration fondamental dans la
direction considérée par :

Fi = Fb
si.Wi∑
sj.Wj

(1.8)

où Fi est la force horizontale à l'étage i, (si, sj) sont les composantes du mode
de vibration fondamental dans la direction considérée des masses (mi,mj),
(Wi,Wj) sont les poids des masses (mi,mj) et Fb est l'e�ort tranchant sismique
à la base qui est donné par l'expression suivante :

Fb = λ.Sd(T1).W (1.9)

où λ est un coe�cient correctif dé�ni dans le code, Sd(T1) est l'ordonnée du
spectre de réponse en déplacement pour la période fondamentale de vibration
T1 et W est le poids total de la structure.

La distribution des forces horizontales (Eq. 1.8) est modi�ée quand le mode
fondamental est obtenu de manière approximative, en supposant que les dépla-
cements horizontaux croissent linéairement le long de la hauteur de la struc-
ture. Alors l'équation 3 se réécrit sous la forme suivante :

Fi = Fb
zi.Wi∑
zj.Wj

(1.10)

où (zi, zj) sont les hauteurs des masses (mi,mj) au-dessus du niveau d'appli-
cation de l'action sismique (fondation).

Fajfar a proposé une méthode d'analyse statique non-linéaire, nommée mé-
thode N2 (Fajfar, 2000), qui a été par la suite introduite dans l'Eurocode 8
(2004). Cette méthode combine l'analyse de pushover d'un système de plu-
sieurs degrés de liberté avec l'analyse du spectre de réponse d'un système
équivalent à un seul degré de liberté. La courbe de pushover est obtenue en
appliquant à la structure un chargement qui augmente de façon monotone en
fonction de la première déformée modale (chargement de type quasi-statique).
Les spectres inélastiques utilisés dans la méthode N2 sont déterminées à partir
des spectres élastiques en appliquant un facteur de réduction. La méthode N2
est appliquée sur un portique en béton armé de quatre étages soumis à trois
accélérations (Fajfar, 2000). Les résultats d'un test pseudo dynamique e�ectué
sur la structure ont validé la méthode N2. L'application de méthode N2 est
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limitée à l'analyse des structures symétrique pouvant se réduire à une analyse
bi-dimensionelle.

Dans le cas de structures non symétriques en plan, le comportement de
torsion peut être déterminé par deux paramètres structurels dé�nis comme
les rapports entre la fréquence associé au mode de torsion et les fréquences
associées aux modes de �exion. Les structures sont classées en deux types
selon les valeurs de ces paramètres. En premier lieu, les paramètres inférieurs
à 1 correspondent aux structures �exibles en torsion où le premier mode est
un mode de torsion : ainsi, le mode en torsion, accompagné des modes de
�exion, contribuent de manière signi�cative à la réponse dans une direction
considérée. En second lieu, les paramètres supérieurs à 1 correspondent aux
structures rigides en torsion où les deux premiers modes sont des modes de
�exion : ainsi, les déplacements dans une direction donnée sont contrôlés par
un seul mode de �exion.

Comme indiqué par Fajfar (2000), la méthode N2 donne des résultats précis
quand la structure oscille principalement suivant le premier mode de �exion.

Dans le cas (structures non symétriques et rigides en torsion), où la réponse
dans chaque direction est dominée par un seul mode de vibration (modes de
translation), Fajfar (2002) a proposé que la méthode N2 puisse être étendue :
l'auteur a prouvé qu'elle pouvait donner des résultats raisonnables pour ces
structures rigides en torsion. Conformément à cette méthode, les e�ets de tor-
sion sont incorporés en utilisant des analyses de pushover d'un modèle struc-
turel 3D. Deux analyses indépendantes sont réalisées avec deux distributions
di�érentes de forces (une distribution pour chaque direction horizontale). Par
exemple, dans la direction X, les forces appliquées sont proportionnelles à la
déformée modale du mode dominant (mode de �exion) dans cette direction
en ne considérant que la composante en X. Egalement, pour la direction Y ,
la distribution des forces sont en fonction de la composante Y de la déformée
modale du mode dominant de �exion dans cette direction. Selon cette méthode
la distribution des forces est basée sur l'hypothèse que la déformée modale du
mode considéré reste constante durant l'accélération appliquée. Les résultats
pertinents obtenus par ces deux analyses indépendantes, sont combinés par la
méthode de la racine carrée des sommes des carrés (SRSS).

Concernant les structures souples en torsion, la méthode N2 étendue a été
appliquée par Kerlsin et al. (2009) sur une structure existante multi-étages
en béton armé qui est non symétrique en plan et irrégulière en hauteur. Les
comparaisons des résultats obtenus en termes de déplacement, de rotation et
de déplacement di�érentiel entre étages par la méthode N2 avec celles de l'ana-
lyse non linéaire dynamique prouvent que la méthode N2 donne des résultats
satisfaisants pour l'analyse sismique des structures complexes.

Une autre méthode simpli�ée de l'analyse de pushover nommée méthode
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R a été proposée pour évaluer le comportement de torsion par Lucchini et al.

(2008). Cette méthode est basée sur un modèle de chargement proportionnel
au premier mode, où les forces concentrées sont appliquées au centre de la
résistance de chaque étage (RC). La méthode R a été appliquée sur une struc-
ture de trois étages non symétriques en plan pour l'évaluation de la demande
sismique des structures asymétrique-plan multi-étages. La méthode R a été
validée en comparant les résultats obtenus en termes de déplacement maximal
à chaque étage avec celle de l'analyse non linéaire dynamique pour di�érents
niveaux de l'accélération sismique.

Vamvatsikos et al. (2002, 2005) ont proposé une méthode rapide et précise
pour évaluer la demande et la capacité sismiques d'un système à plusieurs de-
grés de liberté dont le premier mode est dominant. La distribution des forces
de l'analyse quasi-statique est considérée proportionnelle à la déformée mo-
dale du premier mode de vibration. Des portiques comprenant 1 à 20 étages
ont été employés pour valider cette méthode. La méthode utilise l'analyse
quasi-statique de pushover a�n d'obtenir une estimation de la courbe de l'ana-
lyse dynamique incrémentale notées IDA (�Incremental Dynamic Analysis�)
et dé�nie par Vamvatsikos et al. (2002, 2005). Il est important de noter que
cette courbe est obtenue en considérant un panel d'excitations sismiques dont
les niveaux d'accélération sont progressivement augmentés ; la courbe d'ana-
lyse dynamique incrémentale est obtenue en reportant les résultats d'analyses
dynamiques non linéaires successives en termes de force maximale à la base
fonction du niveau d'accélération. Ainsi, la courbe dite IDA est dépendante
du panel d'excitations sismiques considérées. La procédure quasi-statique vise
à en donner une estimation.

1.3 Procédure adaptative

Dans la littérature, la procédure statique de pushover a été questionnée
par les auteurs en investiguant les di�érents types de chargement. Les deux
principaux groupes de chargements proposés sont les chargements adaptatifs
et non adaptatifs. Avant d'avancer sur le type de modèle de chargement adap-
tatif qui s'applique sur la structure pour obtenir la courbe de pushover modal,
une précision sur le terme �adaptatif� paraît nécessaire. Le modèle de char-
gement adaptatif permet de prendre en compte les e�ets du dommage et la
dégradation de rigidité dans chaque intervalle de temps au cours de l'ana-
lyse quasi-statique, au contraire du chargement non adaptatif qui considère
une répartition constante d'e�orts. Plusieurs nouveaux modèles de chargement
adaptatif ont été proposés par les auteurs.

Colajanni et al. (2008, 2010) ont proposé deux nouveaux modèles de char-
gement adaptatifs simpli�és par une combinaison de distributions de charge-
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ments présentés dans FEMA-440 (2005). Les résultats obtenus en appliquant
ces deux modèles de chargement doivent être enveloppés a�n d'obtenir des va-
leurs satisfaisantes par rapport à la méthode rigoureuse d'analyse dynamique
non linéaire. Les deux types de modèles de chargement ont la même distribu-
tion de forces dans le domaine élastique qui est donnée par :

Fi = α1.(Vi − Vi+1) 0 ≤ α1 ≤ αy (1.11)

où Vi est le cisaillement à l'étage i, α1 est le facteur de chargement qui varie
entre 0 et la valeur maximal lors de plasti�cation αy.

Les deux modèles sont synthétisées ci-dessous :
� Le premier modèle de chargement est une combinaison de la distribu-
tion d'e�orts selon la méthode de combinaison modale (SRSS) et d'une
distribution uniforme. Elle est donnée par l'expression suivante :

Fi = αy.(Vi − Vi+1) + α2.Wi i = 1, 2, ......, n− 1 (1.12)

où Wi est le poids de l'étage i considéré, αy est le facteur de chargement lors
de plasti�cation et α2 est le nouveau facteur de chargement.

� Le deuxième modèle de chargement est composé d'une distribution SRSS
et d'une distribution parabolique dépendante de la hauteur de l'étage :

Fi = αy.(Vi − Vi+1) + α2.Wi.z
2
i i = 1, 2, ......, n− 1 (1.13)

où zi est la hauteur de l'étage i au dessus du niveau de la fondation.
La méthode de Colajanni a été appliquée sur deux types de structures.

La première structure est un bâtiment en acier de 12 étages. La deuxième
structure est un portique irrégulier en élévation en béton armé de six étages.

Une nouvelle procédure multimodale pour l'analyse de pushover a été in-
troduite par Paraskeva et al. (2008, 2010). L'idée essentielle de cette procédure
est d'utiliser un concept de déformée modale inélastique de la structure pour
calculer le déplacement en certains points de contrôle. La méthode substitue
la déformée de la structure soumise à un chargement quasi-statique à la des-
cription modale classique. Rappelons que la réponse modale d'une structure
dans le domaine élastique relative au mode n de vibration est donnée par :

un = Γn.φn.Sdn (1.14)

où Γn est le facteur de participation modale, φn est la déformée modale de
mode n, Sdn est le déplacement spectral d'un système à un degré de liberté
relatif au mode n. Quand la structure subit des e�ets inélastiques, la réponse
modale est recalculée en considérant non pas la déformée modale invariante φn
mais une déformée inélastique φ

′
n, identi�ée à partir du calcul quasi-statique

selon le mode considéré (pushover modal n). La déformée inélastique adoptée
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est extraite de la courbe de pushover modal pour la valeur de déplacement en
tête dé�ni par l'équation (1.14).

Par conséquent, la valeur du facteur de participation modale Γ
′
n, qui dépend

la déformée modale inélastique φ
′
n,change aussi durant l'analyse quasi-statique.

Alors, la réponse modale se réécrit par :

u
′

n = Γ
′

n.φ
′

n.Sdn (1.15)

La réponse totale de la structure est ensuite évaluée en combinant les ré-
ponses modales grâce à une règle de combinaison appropriée : les deux règles
SRSS et CQC ont été successivement utilisées, les résultats en termes de dé-
placement obtenus restant très proches (Paraskeva, 2006).

Une procédure adaptative de pushover nommée (�Displacement-based�) a
été proposée par Antoniou et al. (2004a, 2009), par laquelle des déplacements
latéraux plutôt que des forces sont appliqués de façon monotone à la structure.
Le principal avantage de cette procédure réside dans le fait que les déplace-
ments latéraux appliqués sont directement déterminés par une analyse modale.
À chaque étape, la rigidité de la structure et la distribution des forces de ci-
saillement sont mises à jour pour l'analyse modale.

Un algorithme pour appliquer cette procédure a été implémenté par les
auteurs dans le code (�SeismoStruct�) : un code d'éléments �nis a�n d'analyser
les structures portiques sous chargement sismique. La dé�nition du vecteur
de chargement nominal et de la matrice de masse, le calcul du facteur de
chargement, le calcul du vecteur normalisé et en�n la dé�nition du vecteur
de chargement sont les quatre principales étapes de cet algorithme. Durant
l'analyse quasi-statique non linéaire, les trois dernières étapes sont mises à
jour à chaque pas de temps. Les quatre étapes sont brièvement expliquées
dans la suite.

Premièrement, le vecteur de chargement nominal U0 est considéré comme
une distribution uniforme sur la hauteur de structure. Les masses concentrées
ou consistantes des éléments structurels peuvent être prises en compte a�n
de dé�nir la matrice de masse m. Deuxièmement, le facteur de chargement
λ varie entre 0 et 1, ce facteur augmente automatiquement durant l'analyse
quasi-statique jusqu'à atteindre une valeur cible de déplacement ou atteindre
la ruine numérique (perte de convergence). A chaque pas de temps, l'amplitude
du vecteur de chargement est donnée par :

U = λ.U0 (1.16)

Troisièmement, le vecteur normalisé D utilisé par la suite pour déterminer
la forme du vecteur de chargement à chaque pas de temps, est calculé au début
du pas de temps suivant. Les valeurs de déplacements des étages Di utilisés
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a�n de dé�nir le vecteur normalisé Di, sont obtenus directement de l'analyse
modale à l'instant t par :

Di =

√√√√ n∑
j=1

D2
ij =

√√√√ n∑
j=1

(Γjφij)2 puis Di =
Di

maxDi

(1.17)

où Γj est le facteur de participation de mode j, φij la déformée modale de mode
j à l'étage i et n est le nombre des modes. Notons que la déformée modale est
mise à jour pour chaque pas de temps, ce qui permet de modi�er la forme
du chargement imposé en prenant en compte les dégradations subies par la
structure au cours du chargement.

En�n, le vecteur de chargement à l'instant t est obtenu en sommant le
vecteur de chargement à l'instant précédent t− 1 et celui-ci incrémenté par :

Ut = Ut−1 + ∆Ut = Ut−1 + ∆λtDtU0 (1.18)

où Ut−1 est le vecteur de chargement à l'instant précédent t−1, ∆λt est l'incré-
ment de vecteur de chargement, Dt est le vecteur normalisé à l'instant t, dont
les composantes sont les valeurs de déplacements Di donnés dans l'équation
(1.17), et U0 est le vecteur de chargement nominal.

La procédure adaptative de (�displacement-based�) a été appliquée sur plu-
sieurs types de structures telles que les structures conçues avant et après les
codes sismiques et les ponts sous plusieurs accélérations sismiques. Antoniou et

al. (2004a, 2009) ont prouvé que cette procédure peut prédire avec une grande
précision les réponses structurelles locales et globales.

Antoniou et al. (2004b) ont également proposé une procédure adaptative
de type force imposée (�Force-based�) pour laquelle le modèle de chargement
est mis à jour pour chaque intervalle de temps durant l'analyse quasi-statique.
L'algorithme proposé pour cette procédure suit les mêmes étapes que celui
de la procédure (�Displacement-based�). Les étapes de la procédure (�Force-
based�) sont présentées par la suite. Tout d'abord, l'amplitude du vecteur de
chargement est déterminée par :

P = λ.P0 (1.19)

où λ est le facteur de chargement qui varie entre 0 et 1 et P0 est le vecteur
de chargement nominal qui reste uniforme sur la hauteur de structure durant
l'analyse quasi-statique.

Ensuite, à chaque instant t, la mise à jour de l'analyse modale permet de
dé�nir les valeurs des forces des étages Fi par :

Fi =

√√√√ n∑
j=1

F 2
ij =

√√√√ n∑
j=1

(ΓjφijmiSa,j)2 puis Fi =
Fi∑
Fi

(1.20)
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où Γj est le facteur de participation de mode j, φij est la déformée modale
de mode j à l'étage i, mi est la masse de l'étage i, Sa,j est l'ordonnée de
spectre d'accélération correspondant à la période du mode j, F i est le vecteur
normalisé et n est le nombre des modes.

En�n, le vecteur de chargement à l'instant t est obtenu par :

Pt = Pt−1 + ∆Pt = Pt−1 + ∆λtFtP0 (1.21)

où Pt−1 est le vecteur de chargement à l'instant précédent t− 1, ∆λt est l'in-
crément de vecteur de chargement, Ft est le vecteur normalisé à l'instant t et
P0 est le vecteur de chargement nominal.

La procédure (�Force-based�) a été appliquée sur trois structures : un por-
tique régulier de 12 étages, un portique irrégulier de 8 étages et une structure
composée de portiques et de voiles. D'après les auteurs, la procédure adaptative
de type force imposée n'o�re que peu d'avantage par rapport à la procédure
équivalente non adaptative pushover. Notons que les deux procédures basées
sur les méthodes de chargement adaptatif s'avèrent assez approximatives en
termes de réponses structurelles si on les compare aux résultats de référence
issus de l'analyse dynamique non linéaire.

La méthode de la racine carrée de la somme des carrés (SRSS) a été utilisée
pour combiner les déplacements modaux (Eq. 1.17) ou les forces modales en
chaque étage (Eq. 1.20). Cette méthode de combinaison peut être considérée
quand les modes de vibration sont découplés. Par contre, lorsque les modes de
vibration sont couplés, la méthode combinaison quadratique complète (CQC)
doit être utilisée.

1.4 Système à un degré de liberté équivalent

La méthode d'analyse de pushover est considérée comme intéressante parce
que la réponse d'un système à plusieurs degrés de liberté est estimée par la
combinaison des réponses modales, du fait que chaque réponse modale est dé-
terminée à partir de l'analyse dynamique d'un système à un seul degré de
liberté. Les caractéristiques d'un système équivalent à un seul degré de liberté
sont déduites de celles de la structure à plusieurs degrés de liberté. En e�et,
la courbe de pushover est obtenue à partir du modèle complet de la structure
et elle est ensuite utilisée pour déterminer la loi globale associée au système à
un seul degré de liberté. En plus du modèle de chargement sélectionné pour
l'obtention des courbes de capacité par les méthodes d'analyse de pushover,
des systèmes non linéaires à un degré de liberté associés à des lois globales de
comportement, issues des courbes de pushover, doivent donc être établis. Les
méthodes d'analyse de pushover proposées par Chopra et al. (2001) consistent
à établir les caractéristiques élastiques du système à un degré de liberté (la pul-
sation ωn et le taux d'amortissement ξn), ainsi que les caractéristiques propres
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au comportement non linéaire. Ainsi, la courbe de pushover modal est utili-
sée pour construire un modèle de type hystérétique dont la courbe enveloppe
des boucles d'hystérésis est calée sur celle de pushover. La méthode de calage
proposée par Chopra est basée sur un critère d'énergie équivalente : suivant ce
critère, l'aire sous la courbe de pushover doit être égale à l'aire sous la courbe
bilinéaire qui constitue celle enveloppe du modèle hystérétique. L'erreur entre
les deux aires ne doit pas dépasser la tolérance de 0,01%.

Makarios (2005, 2008) a proposé un système à un degré de liberté non
linéaire équivalent qui représente un portique de plusieurs étages. Les caracté-
ristiques de ce système équivalent sont dé�nies par une analyse mathématique.
En commençant par une analyse quasi-statique de pushover appliquée sur la
structure de plusieurs degrés de liberté sous un chargement monotone qui est
donné par :

P (t) = Y.PN .f(t) (1.22)

où Y est la déformée modale du mode de vibration, PN est la valeur de la
force en tête du portique et f(t) représente la fonction monotone de temps qui
augmente durant l'analyse quasi-statique. La courbe de force de cisaillement à
la base de la structure V0 en fonction de déplacement en tête uN est obtenue.
Le vecteur du déplacement de chaque étage u0 est aussi extrait au dernier
pas de temps de l'analyse de pushover. Le vecteur u0 peut être réécrire par la
formule suivante :

u0 = ψ.uN (1.23)

où ψ = {ψ1 ψ2 . . . ψi . . . ψN}T et ψN = 1 i = 1, 2, . . . , N : le nombre
des étages.

L'idée de cette procédure est d'appliquer une analyse dynamique sur un
système à un degré de liberté non linéaire équivalent en utilisant une loi de
comportement transformée de la courbe de pushover (V0, uN) au lieu d'e�ectuer
une analyse dynamique sur la structure complète de plusieurs degrés de liberté
exprimée par l'équation de mouvement suivante :

m.ü(t) + c.u̇(t) + k.u(t) = P (t) (1.24)

où m est la matrice de masse, c est la matrice d'amortissement, k est la ma-
trice de rigidité, P (t) est le vecteur de force (Eq. 1.22) et u est le vecteur de
déplacement des étages.

Makarios (2008) a réalisé une analyse mathématique a�n de réduire le mo-
dèle complet en un système à un degré de liberté non linéaire équivalent décrit
sur la Figure 1.1, dont l'équation du mouvement s'écrit :

m∗.üN(t) + c∗.u̇N(t) + k∗.uN(t) = L.V0(t) (1.25)

Cette thèse est accessible à l'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2011ISAL0123/these.pdf 
© [L. Tataie], [2011], INSA de Lyon, tous droits réservés



1 PROCÉDURES SIMPLIFIÉES BASÉES SUR DES CALCULS QUASI-STATIQUES28

où le terme V0 représente le chargement dynamique équivalent ; m∗, c∗, k∗et L
sont les caractéristiques du système à un degré de liberté non linéaire équivalent
et sont données par les relations suivantes :

k∗ est la pente initiale de la courbe de pushover

L = k∗/k0

avec k0 =

∑
Yi∑
ψi.Yi

ψTkψ

m∗ =
L(
∑
Yi).(

∑
mi.ψ

2
i )∑

ψi.Yi
(1.26)

c∗ = 2m∗ω∗ξeq

ω∗ =
√
k∗/m∗

Figure 1.1: Caractéristiques du système à un degré de liberté non linéaire
équivalent (Makarios, 2008)

La loi globale (P ∗0 , δ) associée au système à un degré de liberté non linéaire,
nécessaire pour résoudre l'équation 1.25, est déduite de la courbe de pushover
(V0, uN) (Figure 1.1) en déterminant le facteur de transformation ε qui est
utilisé dans les formules suivantes :

ε = m∗/mtot

mtot = 1T .m.1

δ = ε.uN (1.27)

P ∗el = m∗.S∗a
P ∗y = ε.Vy

où S∗a est l'ordonnée du spectre élastique d'accélération de réponse pour la
période T ∗ .Ensuite, le déplacement maximal du système à un degré de liberté
équivalent non linéaire δt est calculé conformément à l'équation (1.25).
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Par conséquent, le déplacement maximal en tête de la structure de plusieurs
degrés de liberté est directement déterminé par :

uN = δt/ε (1.28)

En�n, de l'analyse quasi-statique, le vecteur de déplacements des étages est
extrait à l'instant correspondant à la valeur du déplacement en tête précédent
uN (Eq. 1.28). Selon l'auteur une itération peut être réalisée en répétant les
étapes de l'équation 1.23 jusqu'à l'équation 1.28 a�n d'améliorer les résultats
issus de cette procédure. Une série de portiques de plusieurs étages ont été ana-
lysées pour évaluer la procédure de Makarios (2005, 2008). D'après les auteurs
la combinaison du système équivalent à un degré de liberté avec le spectre de
calcul inélastique donne des résultats satisfaisants en termes de déplacement
en comparant avec les résultats de l'analyse non linéaire dynamique.

1.5 Combinaison des modes : réponse de système à un
degré de liberté

Pour une structure linéaire, la réponse temporelle totale est la somme des
réponses modales. Cela conduit aux méthodes classiques de calcul modal tem-
porel. Les méthodes spectrales proposées dans les codes de construction en
sont issues, en ne conservant que les maximaux au cours du temps des réponses
pour l'ensemble des modes. La réponse totale prend alors la forme classique
d'une combinaison de maximaux. Ces méthodes utilisées dans la pratique de
l'ingénierie parasismique sont présentées succinctement dans la suite.

Pour les structures non linéaires, il n'est plus possible théoriquement de
sommer les réponses associées aux modes de vibration. La méthode modale
pushover proposée par Chopra fait l'hypothèse que la réponse totale de la
structure garde la forme d'une somme de réponses temporelles. Pour un mode
donné, la structure étant non linéaire, il ne s'agit plus de la réponse temporelle
d'un système linéaire à un degré de liberté mais de la réponse temporelle d'un
système non linéaire à un degré de liberté, construit à partir de la courbe de
pushover modal relative au mode considéré.

1.5.1 Système linéaire

La réponse d'un système à plusieurs degrés de liberté est estimée par la
combinaison des réponses modales, du fait que chaque réponse modale est
déterminée à partir de l'analyse dynamique d'un système linéaire à un seul
degré de liberté. La réponse temporelle totale prend la forme d'une somme de
réponses modales temporelles. La méthode modale spectrale s'appuie sur la
combinaison des réponses modales, maximales au cours du temps. Les maxi-
maux sont combinés selon la méthode de la racine carrée de la somme des
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carrés (SRSS) par :

U =

√√√√ n∑
i=1

(Ui)2 (1.29)

ou en utilisant la méthode de combinaison quadratique complète (CQC)
selon la formule :

U =

√√√√ n∑
i=1

n∑
j=1

ρij.Ui.Uj (1.30)

où n est le nombre des modes considérés ; en général il su�t de combiner
deux ou trois modes pour obtenir des résultats satisfaisants dans le cas d'un
comportement dynamique dominé par le mode fondamental d'après Chopra
(2001).

Le coe�cient de corrélation ρij dans la formule précédente est fonction du
rapport r = ωi/ωj et du taux d'amortissement ξ donné par :

ρij =
8.ξ2.(1 + r).r3/2

(1− r2)2 + 4.ξ2.r.(1 + r)2
(1.31)

où ω est la pulsation.

La norme PS92 (2007) propose une analyse modale spectrale. Cette pro-
cédure se déroule en deux étapes : déterminer d'abord le nombre des modes
propres qui contribuent dans la réponse totale de la structure, puis choisir
la méthode pour combiner les réponses modales. Suivant la norme PS92, le
nombre de modes propres à considérer dans la procédure d'analyse modale
spectrale doit être limité jusqu'à atteindre la fréquence maximale de 33 Hz
dans l'analyse modale. Les autres modes peuvent être négligés quand la somme
des masses modales dépasse 90% de la masse vibrante totale de la structure.
La réponse globale de la structure est obtenue en combinant les valeurs maxi-
males issues de chaque mode de vibration. Deux méthodes de combinaison des
réponses modales s'e�ectuent dans les règles de PS92 dont le choix dépend du
coe�cient qui exprime la notion de l'indépendance des deux modes de vibra-
tion. Les périodes des deux modes i et j permettent de déterminer ce coe�cient
par l'expression suivante :

ρij = Tj/Ti Tj ≤ Ti (1.32)

Les deux modes i et j sont considérés comme indépendants quant le coef-
�cient ρ véri�e la relation suivante :

ρij ≤ 10/(10 +
√
ξi.ξj) (1.33)
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où (ξi, ξj) sont les amortissements de ces deux modes.
La méthode de combinaison SRSS (Eq. 1.29) doit être utilisée quand les

modes de vibration dont on veut combiner les réponses sont indépendants.
Par contre, si certains modes de vibration sont dépendants la combinaison
doit s'e�ectuer par une autre méthode qui prend en compte l'in�uence de
la réponse d'un mode sur les réponses des autres modes. Selon les règles de
PS92, la méthode de CQC (Eq. 1.30, Eq. 1.31) peut prendre en compte la
dépendance des réponses modales pour obtenir la réponse totale. La méthode
de combinaison SRSS est un cas particulier de la méthode de combinaison
CQC où tous les modes de vibration sont indépendants.

1.5.2 Système non linéaire

Une procédure de combinaison de modes a été proposée par Paret et al.
(1996) pour une structure non linéaire. Selon cette procédure les analyses
de pushover sont e�ectuées pour plusieurs modes. Le modèle de chargement
durant chaque analyse de pushover est déterminé en multipliant le poids de
chaque étage par la déformée modale. De plus, les courbes modales de pusho-
ver sont établies indépendamment pour chaque mode. Le mode de vibration
le plus contraignant vis-à-vis de la ruine de la structure est identi�é par un
indice de criticité modale (�MCI�). Deux structures en acier de 17 étages ont
été évaluées pour identi�er les mécanismes de ruine provoquées par les e�ets
des modes supérieurs (modes 2 et 3 par rapport un mode 1 fondamental). La
première structure est considérée comme une structure de poutres rigides et la
deuxième comme une structure de poteaux rigides. Trois modes de vibration
sont pris en compte dans la direction considérée. Les résultats ont montré les
e�ets importants des modes supérieurs sur le comportement des structures et
sur le scénario de ruine.

La procédure modale pushover appliquée sur les systèmes non linéaires a�n
d'évaluer les demandes sismiques a été considérée comme su�samment correcte
selon Chopra et al. (Chopra 1995, Chopra et al. (2001, 2002)). De nouveau, les
analyses de pushover sont e�ectuées pour plusieurs modes : les courbes modales
de pushover sont établies indépendamment pour chaque mode. Pour chaque
mode, un système non linéaire à un degré de liberté est construit (seuls les trois
premiers modes dans une direction sont considérés). La réponse temporelle
relative à chaque mode est calculée en considérant le système non linéaire à
un degré de liberté soumis à l'accélération considérée.

Ensuite, les e�ets des modes supérieurs (modes 2 et 3) dans les cas de
structures non linéaire sont pris en compte en sommant simplement l'histoire
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des réponses temporelles modales :

u(t) =
N∑
n=1

un(t) (1.34)

Suivant cette procédure, les auteurs ont proposé de négliger le couplage
entre les contributions modales dans la combinaison en temps dans la procé-
dure baptisée UMRHA (�Uncoupled Modal Response History Analysis�) : la
réponse d'un mode est supposée non in�uencée par les autres réponses mo-
dales, permettant ainsi de découpler le système d'équations comme cela est
fait pour une structure linéaire. Même s'il s'agit d'une hypothèse forte, les
résultats obtenus à partir de la procédure d'UMRHA en l'appliquant sur un
portique de neuf étages sont considérés comme su�samment précis pour obte-
nir des réponses globales �ables en termes de déplacements di�érentiels entre
les étages et de rotations aux niveaux des rotules plastiques. Bien que la mé-
thode soit validée essentiellement pour des structures symétriques, la méthode
modale pushover pour les structures non symétriques fournit une estimation
acceptable des réponses sismiques en termes de déplacements et en termes de
déplacements di�érentiels entre étages selon Chopra et al. (2004, 2006). La
procédure a été appliquée sur une structure non symétrique de neuf étages.
Les forces appliquées sur les structures non symétriques suivant chaque mode
comprennent deux forces latérales et un moment appliqués sur chaque plan-
cher :

sn =


sxn
syn
sθn

 = Γnmφn = Γn


mx.φxn
my.φyn
I0.φθn

 (1.35)

où Γn est le facteur de participation modale, m est la matrice de masse diago-
nale composée de trois sous-matrices diagonales (mx, my, I0) et φn est le mode
de vibration constituée de trois sous-vecteurs (φxn, φyn, φθn).

Han et al. (2006) ont aussi montré que la méthode modale pushover permet
d'obtenir des courbes d'analyse dynamique incrémentale (�IDA�) su�samment
proches de celles issues d'une analyse dynamique non linéaire rigoureuse. Cette
méthode de IDA approximative se révèle être valable du domaine élastique
jusqu'à un haut niveau de dommage. Trois structures de 3, 9 et 20 étages ont été
analysées pour évaluer la méthode ainsi que l'in�uence des modes supérieurs.
Les résultats de cette étude ont montré, de façon assez inattendue, que les
modes supérieurs ne sont pas signi�catifs (modes 2 et 3) et qu'un seul mode
de vibration est su�sant. Signalons que les mêmes auteurs ont montré, dans
un article antérieur (Chopra et al. 2004a), que l'estimation des déplacements
relatifs entre étages et des rotations de rotules plastique n'est pas satisfaisante
si l'on considère seulement le premier mode de vibration.
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Fajfar et al. (2010) ont indiqué que l'estimation des e�ets des modes supé-
rieurs est basée sur l'hypothèse que la structure reste dans le domaine élastique
quand elle vibre suivant les modes supérieurs. Les contributions des modes su-
périeurs sont déterminées par des analyses modales élastiques. Les résultats
peuvent être obtenus en enveloppant les résultats de l'analyse de pushover et
les résultats de l'analyse modale élastique. La méthode utilisée est compatible
avec la méthode N2 étendue proposée par (Fajfar, 2009). Une analyse de cette
méthode est réalisée sur trois portiques di�érents en acier de neuf étages. Les
premiers trois modes de vibration sont considérés et la méthode SRSS (Eq.
1.29) est utilisée pour combiner les réponses modales. L'étude a prouvé que les
modes supérieurs ont une in�uence considérable sur les déplacements relatifs
entre étages dans la partie supérieure de la structure.

1.6 Conclusion

Nous avons présenté dans ce chapitre les di�érents types de chargement
pour les procédures quasi-statiques, en distinguant les chargements adaptatifs
et non adaptatifs. Les méthodes pour caractériser un système à un degré de
liberté équivalent à une structure complète et les méthodes de combinaison des
modes pour des systèmes linéaires et non linéaires ont été présentées. Dans le
chapitre suivant, nous allons aborder la méthode d'analyse dynamique pour des
systèmes linéaires et non linéaires. Ensuite, la méthode dite UMRHA (Chopra,
2001) est retenue parmi les procédures présentées dans ce premier chapitre.
En�n, nous allons essayer d'améliorer la méthode précédente en proposant
plusieurs modi�cations. Les résultats de référence (déplacements aux étages et
déplacements di�érentiels) seront fournis par l'analyse dynamique non linéaire
sur le modèle éléments �nis complet du bâtiment considéré.
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2 Méthodes d'analyse numérique

2.1 Introduction

L'analyse du comportement de structures sous chargement sismique peut
s'e�ectuer par diverses analyses numériques. Dans ce chapitre, les méthodes
rigoureuses d'analyse dynamique des structures linéaires et non linéaires sous
chargement sismique sont présentées. Ensuite, la méthode simpli�ée proposée
par Chopra et al. (2001), basée sur un calcul quasi-statique (pushover) avec
une répartition invariante des forces latérales, est détaillée : la méthode, qui
suppose le découplage des réponses modales comme en dynamique linéaire,
est appelée par les auteurs méthode UMRHA (�Uncoupled Method Response
History Analysis�). En�n, nous présentons les modi�cations principales de la
méthode UMRHA proposées dans ce travail a�n d'améliorer la qualité de la
prédiction de la réponse d'une structure dans le domaine non linéaire.

2.2 Analyse dynamique linéaire (MRHA)

Par la méthode aux éléments �nis, l'équation discrétisée dans le domaine
spatial et continue dans le domaine des temps s'exprime de la façon suivante :

m.ü+ c.u̇+ k.u = P (t) (2.1)

où la réponse de la structure est décrite par le vecteur des déplacements nodaux
u, m est la matrice de masse, c est la matrice d'amortissement visqueux, k est
la matrice de rigidité et P (t) est la force extérieure. Quand la structure est
soumise à un tremblement de terre, la charge sismique �gurant au second
membre de l'équation complète en base physique (Eq. 2.1) est appelée charge
e�ective et est dé�nie par :

Peff (t) = −m.i.üg(t) (2.2)

où i est le vecteur qui donne la direction de l'excitation sismique et üg(t)
est le séisme appliqué sur la structure. La distribution spatiale de cette charge
e�ective Peff (t) sur la hauteur de la structure est dé�nie par le vecteur s = m.i
et sa description temporelle par üg(t).

La méthode d'analyse modale classique constitue une méthode puissante
pour calculer la réponse dynamique des structures pour un système linéaire
plutôt que résoudre directement l'équation di�érentielle (Eq. 2.1). En e�et, la
méthode modale temporelle permet de calculer la réponse d'une structure à
multi degrés de liberté comme une superposition dans le temps des réponses
modales. Chaque réponse modale est déterminée par une analyse dynamique
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d'un simple système à un degré de liberté grâce au découplage des réponses mo-
dales en dynamique linéaire. La réponse totale est obtenue par la combinaison
de ces réponses modales.

Le calcul des caractéristiques dynamiques des modes propres d'une struc-
ture requiert la résolution de l'équation suivante :

k.φn = ω2
n.m.φn (2.3)

où φn est le mode propre de vibration d'ordre n et ωn est la pulsation propre.
Pour un système linéaire, les modes de vibrations sont indépendants, sous la
condition que la matrice d'amortissement n'induise pas de couplage entre les
modes, ce qui est classiquement le cas si l'on prend une matrice d'amortisse-
ment de type Rayleigh. On peut alors écrire le déplacement décomposé sur une
base modale de la structure linéaire :

u(t) =
N∑
n=1

φn.qn(t) (2.4)

où qn est la coordonnée modale.
Si on introduit la description modale (Eq. 2.4) dans l'équation globale du

mouvement (Eq. 2.1), on obtient l'expression suivante après multiplication à
droite par la transposée du mode propre d'ordre n φTn :

q̈n + 2ξn.ωn.q̇n + ω2
n.qn = −Γn.üg(t) (2.5)

où ξn est le taux d'amortissement visqueux, ωn est la pulsation propre et Γn
est le facteur de participation modale avec :

Γn =
Ln
Mn

; Ln = φTn .m.i Mn = φTn .m.φn (2.6)

où Ln est le déplacement modal généralisé et Mn est la masse modale généra-
lisée.

En divisant l'équation (2.5) par Γn et en e�ectuant le changement de va-
riable qn(t) = Γn.Dn(t), on obtient �nalement l'équation du mouvement d'un
système à un degré de liberté :

D̈n + 2ξn.ωn.Ḋn + ω2
n.Dn = −üg(t) (2.7)

Les caractéristiques dynamiques du système, c'est-à-dire la pulsation propre
ωn et le taux d'amortissement visqueux ξn, apparaissent au sein de l'équation
précédente. Elles permettent de déterminer complètement la réponse du sys-
tème à un degré de liberté sous faibles vibrations telle que la structure reste
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dans le domaine linéaire. Le déplacement modal de la structure complète un(t)
dépend de la réponse du système à un degré de liberté par l'expression sui-
vante :

un(t) = Γn.φn.Dn(t) (2.8)

En�n, la combinaison des déplacements de l'ensemble des modes donne la
réponse totale de la structure par :

u(t) =
N∑
n=1

Γn.φn.Dn(t) (2.9)

2.3 Analyse dynamique non linéaire (NLRHA)

Pour un système non linéaire, les relations entre les forces latérales fs au
niveau de planchers et les déplacements latéraux u ne sont plus linéaires. En
conséquence, les forces latérales dépendent de l'histoire des déplacements au
cours du temps de chargement :

fs = fs(u, signu̇) (2.10)

La réponse exacte d'une analyse non linéaire dynamique pour une structure
soumise au mouvement du séisme est obtenue par la résolution directe en
temps suivant un schéma temporel adapté de l'équation di�érentielle suivante,
discrétisée en espace et continue en temps :

m.ü+ c.u̇+ fs(u, signu̇) = −m.i.üg(t) (2.11)

où m est la matrice de masse, c est la matrice d'amortissement visqueux, fs
est la force latérale, u est le déplacement latéral, i est le vecteur qui donne la
direction de l'excitation sismique et üg(t) est le séisme appliqué. Les schémas
temporels de discrétisation permettent d'obtenir les réponses en termes de dé-
placements, vitesses et accélérations sur chaque pas de temps à partir de la
connaissance des quantités en début de pas de temps et de l'équation du mou-
vement précédente discrétisée en temps. Le schéma de l'accélération moyenne
est communément utilisé pour les structures sous chargements sismiques car
il est inconditionnellement stable et permet de prendre des pas de temps plus
importants que les schémas dits explicites et conditionnellement stables.

La méthode d'analyse dynamique non linéaire est considérée comme la
méthode la plus �able et rigoureuse. Par contre, les temps de calcul relatifs
à une structure complexe modélisée par la méthode aux éléments �nis sous
l'action sismique peuvent devenir importants puisque l'intégration temporelle
consiste à intégrer l'équation de mouvement en chaque pas de temps durant la
sollicitation.
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Théoriquement la méthode MRHA n'est pas applicable aux systèmes non
linéaires car les modes de vibration sont couplés. Néanmoins, en adoptant les
simpli�cations proposées par Chopra et al. (2001), la méthode MRHA peut être
étendue au cas de la structure non linéaire. On peut décomposer le déplacement
d'une structure sur une base modale bien que la structure soit non linéaire par
l'équation (2.4), pour obtenir la réponse d'un système non linéaire à un degré
de liberté régie par :

q̈n + 2ξn.ωn.q̇n +
Fsn
Mn

= −Γn.üg(t) (2.12)

où
Fsn = Fsn(q, signq̇) = φTn .fs(u, signu̇) (2.13)

Notons que jusqu'ici, aucune hypothèse sur le découplage des réponses mo-
dales n'a été adoptée. Le système précédent reste clairement couplé : la ré-
ponse du mode n ne peut pas être traitée indépendamment, comme cela est
le cas pour un système linéaire. L'intégration en temps de l'équation précé-
dente (2.12) exprimée dans une base modale n'o�re pas d'avantage majeur par
rapport à l'équation di�érentielle classique sur la base physique puisque les
équations di�érentielles (2.12) doivent être résolues simultanément du fait des
couplages. La méthode proposée par Chopra et al. (2001) et présentée dans
la suite, suppose un découplage de ces équations suivant des hypothèses qu'il
conviendra de véri�er à posteriori.

2.4 Analyse modale non linéaire découplée (UMRHA)

Plusieurs méthodes simpli�ées basées sur une analyse quasi statique sous
chargement croissant sont proposées dans la littérature. Parmi les diverses mé-
thodes montrées précédemment dans les sections (1.2, 1.3, 1.4, 1.5), les étapes
de la méthode proposée par Chopra et al. (2001) dit UMRHA (�Uncoupled
Modal Response History Analysis�) sont détaillées dans la suite.

Pour un système non linéaire, Chopra et al. (2001) exhibent la faible in-
�uence des modes r di�érents du mode n sur la force Fsn (Eq. 2.13) et propose
l'expression suivante dans laquelle les forces internes en mode n ne dépendent
que de l'histoire des déplacements du mode n :

Fsn = Fsn(qn, signq̇n) = φTn .fs(un, signu̇n) (2.14)

La prise en compte de cette hypothèse permet le découplage des équations
selon les modes. L'équation de mouvement qui gouverne la réponse Dn(t) d'un
système à un degré de liberté et la relation entre les forces latérales et les
modes de vibration est trouvée en substituant l'équation qn(t) = Γn.Dn(t)
dans l'équation (2.12) :
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D̈n + 2ξn.ωn.Ḋn +
Fsn
Ln

= −üg(t) (2.15)

où ξn est le taux d'amortissement visqueux, ωn est la pulsation propre,
Ln est le déplacement modal généralisé et Γn est le facteur de participation
modale. La réponse du système non linéaire à un degré de liberté soumis à
des excitations sismiques est régie par l'équation précédente, le système étant
caractérisé par les lois hystérétiques reliant les forces internes Fsn à l'histoire
des déplacements Dn. Nous nous appuyons donc sur une description modale
classique dans laquelle les réponses en déplacements sont obtenues par la ré-
solution de systèmes à un degré de liberté non linéaires soumis à l'excitation
sismique. Il reste à établir pour ces systèmes à un degré de liberté les lois
hystérétiques qui relient la force interne à l'histoire des déplacements.

La courbe de pushover issue d'une analyse quasi-statique e�ectuée sur la
structure permet de construire la loi globale du système non linéaire à un degré
de liberté.

La charge sismique e�ective peut être décomposée sur la base modale par :

Peff (t) = −m.i.üg(t) =
N∑
n=1

−Γn.m.φn.üg(t) (2.16)

ou encore

Peff (t) =
N∑
n=1

Peff,n(t) avec Peff,n(t) = −Γn.m.φn.üg(t) (2.17)

La répartition géométrique des e�orts relatifs au mode de vibration n sur
la structure complète est donc donnée par le produit de la matrice de masse m
multipliée par le mode de vibration φn. Le facteur Γn est scalaire et n'intervient
donc pas dans la répartition des e�orts sur la structure. La répartition d'e�orts
m.φn est adoptée pour e�ectuer un calcul quasi-statique sur la structure a�n de
déterminer la courbe de chargement monotone relatif au mode considéré : cette
courbe est appelée dans la littérature courbe de pushover modal (Chopra et al.
2001). Cette courbe, reliant l'e�ort à la base de la structure Vbn au déplacement
en tête de la structure un,r nous donne accès à la courbe enveloppe de la loi
de comportement Fsn/Ln du système à un degré de liberté apparaissant dans
l'équation (2.15) suivant la méthodologie décrite ci-dessous.

La courbe de pushover est idéalisée par une courbe bilinéaire et transformée
pour obtenir la courbe enveloppe des lois globales du système à un degré de
liberté (relation force interne � histoire des déplacements) :
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Fsn =
Vbn
Γn

, Dn =
un,r

Γn.φn,r
(2.18)

où φn,r est la composante en tête du bâtiment du mode de vibration d'ordre
n. Les valeurs de plasti�cation de cette courbe sont :

Fsny
Ln

=
Vbny
M∗

n

, Dny =
un,ry

Γn.φn,r
(2.19)

avec M∗
n désignant la masse modale e�ective donnée par : M∗

n = Ln.Γn.

La méthode d'idéalisation de la courbe de pushover en une courbe enve-
loppe du système non linéaire à un degré de liberté est schématisée sur la
Figure 2.1.

Réel 

Idéalisée 

 
 

Figure 2.1: Construction de l'enveloppe du modèle non linéaire à un degré
de liberté à partir d'une courbe de pushover

Les lois hystérétiques nécessaires pour la résolution du système à un degré
de liberté non linéaire sous accélération sont �nalement supposées a priori.
Chopra et al. (2001) proposent un modèle global hystérétique de type élasto-
plastique sans dégradation de rigidité à la décharge. Notons que l'idéalisation
de la courbe de pushover modal peut entrainer une modi�cation de la raideur
initiale et donc de la pulsation propre du système à un degré de liberté non
linéaire pour le mode n :

ω2
n =

Fsny
Ln.Dny

(2.20)
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Les valeurs ωn obtenues sur la courbe de (Fsn/Ln, Dn) doivent être utilisées
dans l'équation (2.15) et peuvent donc di�érer légèrement de celles obtenues
par l'analyse modale.

La réponse totale de la structure est évaluée en combinant toutes les ré-
ponses modales selon l'équation (2.9).

2.5 Analyse modale non linéaire découplée modi�ée (M-
UMRHA)

A�n d'améliorer la prédiction de la réponse d'une structure sous sollicita-
tions sismiques par la méthode d'analyse quasi-statique précédemment expli-
citée, des modi�cations à la méthode d'analyse modale non linéaire découplée
sont proposées dans cette section. Les principales modi�cations sont le type de
chargement non adaptatif sur la structure adopté pour le calcul de la courbe
pushover, la mise en place de nouveaux systèmes non linéaires à un degré
de liberté issus de la courbe de pushover, l'expression de la combinaison des
réponses modales et l'e�et des modes évolutifs sur la réponse globale de la
structure.

2.5.1 Modèle de chargement

La section précédente 2.4 décrit la répartition d'e�orts pour l'analyse sta-
tique non linéaire de la structure sur la hauteur du bâtiment comme le résultat
de la matrice de masse multipliée par le mode de vibration considéré m.φn.
Lorsque la matrice de masse est consistante, avec une masse volumique pré-
cisée pour les matériaux constitutifs au niveau de chaque élément �ni, et non
pas concentrée sur les étages comme cela est classiquement le cas, les forces
obtenues sont présentes pour chaque n÷ud du maillage éléments �nis. Cette
répartition di�ère donc de la répartition classique qui concentre les e�orts aux
niveaux des planchers du fait de l'hypothèse des masses concentrées aux ni-
veaux des planchers des étages.

Cette démarche nous paraît cohérente avec la méthode classique en forces
concentrées et nous semble plus précise que cette dernière puisqu'elle prend
en compte une répartition de masse et d'e�orts plus réaliste. La répartition
géométrique d'e�orts m.φn est ensuite ampli�ée par un facteur scalaire jusqu'à
l'atteinte de la capacité de la structure pour obtenir la courbe de pushover
modal qui représente le comportement non linéaire du système à un degré de
liberté.
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2.5.2 Di�érents systèmes non linéaire à un degré de liberté

Plusieurs lois de type global pour le système à un degré de liberté non
linéaire sont successivement prospectées. Ces lois capturent les réponses en
déplacement d'un système à un degré de liberté non linéaire soumis à l'ex-
citation sismique en résolvant l'équation (2.15). L'idéalisation de la courbe
de chargement monotone en considérant la répartition d'e�orts m.φn, déter-
mine la courbe enveloppe du modèle global. Ces courbes enveloppes peuvent
être di�érentes selon la méthode d'idéalisation employée. Par ailleurs, une fois
obtenue la courbe enveloppe à partir de la courbe de pushover, il est possible
d'adopter une diversité de lois globales cycliques (hystérétiques). Dans la suite,
quatre modèles globaux hystérétiques obtenus par idéalisation de la courbe de
pushover sont présentés. Par ailleurs, la pertinence d'un autre type de modèle
global sera évaluée : il consiste à adopter un modèle à un degré de liberté piloté
par la chute de fréquence en fonction d'un indicateur de dommage. En conclu-
sion, cinq systèmes non linéaires à un degré de liberté sont mis en place : le
modèle élasto-plastique proposé par Chopra et al. (2001), deux autres modèles
élasto-plastiques avec des courbes enveloppes di�érentes, le modèle hystéré-
tique modi�é de Takeda et en�n le modèle simpli�é basé sur la dégradation de
fréquence en fonction d'un indicateur de dommage.

2.5.2.1 Modèles hystérétiques

2.5.2.1.1 Modèle élasto-plastique : critère d'équivalence d'aire
L'idéalisation de la courbe de chargement monotone modal selon le critère

d'équivalence d'aire est prescrite dans les règles du FEMA-273 (1997) et a été
adoptée par Chopra et al. (2001). Il s'agit d'une méthode itérative consistant
à obtenir une courbe enveloppe bilinéaire dont l'aire en dessous de la courbe
converge vers l'aire en dessous de la courbe de chargement monotone modal
que l'on souhaite idéaliser. Sur la Figure 2.2, l'erreur entre les aires en dessous
de la courbe de chargement monotone modal (courbe notée MPO) et la courbe
bilinéaire idéalisée ne dépasse pas 0.01%. Les lois hystérétiques sont basées sur
un simple modèle élasto-plastique avec écrouissage isotrope : le déchargement
s'e�ectue suivant la rigidité initiale. Autrement dit, la dégradation de la rigidité
n'est pas prise en compte.
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Figure 2.2: Courbe enveloppe du modèle élasto-plastique avec idéalisation
par le critère d'équivalence d'aire

2.5.2.1.2 Modèle élasto-plastique : point de plasti�cation des
aciers La courbe de chargement quasi-statique est idéalisée par une courbe
bilinéaire, constituée d'une partie linéaire jusqu'au point de plasti�cation de
l'acier repéré dans les parties porteuses de la structure, suivie d'une partie
linéaire du point de plasti�cation jusqu'au point ultime de la courbe. L'idéali-
sation avec cette approche est illustrée sur la Figure 2.3. De nouveau, les lois
hystérétiques sont basées sur un simple modèle élasto-plastique avec écrouis-
sage isotrope : le déchargement d'e�ectue suivant la rigidité initiale.

Figure 2.3: Courbe enveloppe du modèle élasto-plastique avec idéalisation à
partir du point de plasti�cation des aciers

2.5.2.1.3 Modèle élasto-plastique : point de �ssuration On idéa-
lise la première partie de la courbe jusqu'au premier point de �ssuration repéré
dans les parties porteuses de la structure. Après cette première phase linéaire,
on suit rigoureusement la courbe de chargement monotone modal sans idéalisa-
tion. La Figure 2.4 montre la courbe enveloppe de ce modèle. La loi adoptée est
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une loi élasto-plastique avec écrouissage isotrope. Notons que la réponse d'un
tel modèle non linéaire à un degré de liberté a nécessité la mise en place d'un
modèle éléments �nis reproduisant le comportement d'une barre encastrée à
sa base et soumise à une accélération dans la direction de la barre. Les carac-
téristiques de cette barre en vibration de traction-compression, c'est-à-dire le
module de Young E du matériau et la masse en tête, sont calées pour obtenir
la pulsation propre ωn du système à un degré de liberté non linéaire régie par
l'équation (2.15). La partie plastique de la courbe est directement reproduite
par la dé�nition de la loi locale élasto-plastique avec écrouissage isotrope pour
le matériau constituant la barre.

Figure 2.4: Courbe enveloppe du modèle élasto-plastique avec idéalisation
uniquement de la partie linéaire

Les trois premiers modèles sont considérés comme une loi globale de type
élasto-plastique qui exhibe un comportement très raide en cas de déchargement
et rechargement. Ces modèles ne prennent pas en compte la dégradation de
la rigidité du système à un degré de liberté sous l'excitation sismique. Cet
inconvénient important mène à la surestimation de la dissipation d'énergie et
des déformations permanentes.

2.5.2.1.4 Modèle hystérétique modi�é de Takeda La réponse sis-
mique du système non linéaire à un degré de liberté peut être prédite par un
modèle hystérétique, tel que le modèle global de Takeda. Le modèle global uti-
lisé dans ce travail a été implémenté dans MATLAB par Lestuzzi et al. (2007).
Ce modèle prend en compte la dégradation de la rigidité schématisée sur la Fi-
gure 2.5, qui est une caractéristique importante des structures en béton armé
soumises à des chargements sismiques, du fait de l'apparition de dommages
aux niveaux des matériaux constitutifs.

Le modèle modi�é de Takeda o�re une estimation plus précise du comporte-
ment dégradé d'éléments de structure car il reproduit de façon plus réaliste les
courbes de chargement et déchargement. Cinq paramètres sont nécessaires pour
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préciser les relations force-déplacement dans le modèle modi�é de Takeda : la
rigidité initiale, le déplacement de plasti�cation, la rigidité de plasti�cation,
un paramètre (α) relatif à la dégradation de la rigidité et un paramètre (β) qui
précise le point cible de la courbe de rechargement (Schwab, 2007). Les trois
premiers paramètres peuvent être dé�nis en déterminant la limite d'élasticité
sur la courbe de pushover. Les valeurs des paramètres α et β sont proposées à
0,2 et 0,0 respectivement dans toutes les analyses.

Figure 2.5: Courbe de modèle hystérétique modi�é de Takeda (Schwab, 2007).

2.5.2.2 Modèle à fréquence dégradée L'histoire de déplacement du
système à un degré de liberté peut être obtenue en utilisant le modèle noté
f(X) proposé par Brun et al. (Brun 2002, Brun et al. (2003, 2011)) sans pas-
ser par l'idéalisation de la courbe de pushover. Il s'agit donc d'un modèle à
un degré de liberté dé�ni uniquement par sa chute de fréquence f au cours du
temps en fonction d'un indicateur de dommage X, qui correspond au classique
déplacement di�érentiel entre étages utilisé dans la pratique d'ingénierie para-
sismique pour quanti�er le dommage structurel d'un bâtiment. L'indicateur de
dommage global utilisé dans ce modèle est exprimé en termes d'une grandeur
physique et n'est donc pas normalisé comme un indicateur de dommage au
sens strict qui prend la valeur 0 lorsque la structure est indemne et la valeur
de 1 lorsque la structure est ruinée. Le modèle f(X) a été appliqué et validé sur
des murs de cisaillement à faible élancement en se basant sur la relation entre
la fréquence structurelle et l'indicateur de dommage X. La fonction qui décrit
la relation f(X) a été dé�nie soit par des analyses dynamiques non linéaires en
utilisant une large base d'excitations sinusoïdales qui sont appliquées sur des
murs de cisaillement modélisés par des éléments �nis (Brun, 2003), soit par
des analyses quasi-statiques de type pushover (Brun et al. 2011) . Les étapes
relatives à la reproduction du comportement d'un système à un degré de li-
berté non linéaire sous chargement sismique en utilisant le modèle f(X) sont
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présentées dans la suite.

Pareillement que les modèles précédents, le modèle global à fréquence dé-
gradée dépend de la courbe de pushover. La rigidité sécante K(X) d'un sys-
tème à un degré de liberté est obtenue directement à partir de la courbe de
pushover Vb(uroof ) en adoptant le déplacement en tête (abscisse de la courbe
de pushover) comme indicateur de dommage X = (uroof ) :

K(X) =
Vb(X)

X
(2.21)

La chute de fréquence associée au système à un degré de liberté est alors
obtenue par l'équation suivante :

f(X) =
1

2π

√
K(X)

M
(2.22)

oùM désigne la masse relative au mode n. Cette chute de fréquence est illustrée
sur la Figure 2.6. Notons que, à partir de la rigidité initiale, il est nécessaire
de caler la valeur de la masse M pour retrouver la fréquence modale initiale
de la structure.

L'histoire du déplacement non linéaire en temps DNL
n (t) du système à un

degré de liberté sous excitation peut être calculée en résolvant l'équation sui-
vante :

D̈NL
n (t) + 2ξn.ωn[X(t)].ḊNL

n (t) + ω2
n[X(t)].DNL

n (t) = −üg(t) (2.23)

où ξn est le taux d'amortissement, üg(t) le mouvement sismique et ωn[X(t)]
est la pulsation propre qui se dégrade au cours du temps selon la valeur du
maximum de déplacement en tête au cours de l'histoire X(tn) donné par :

X(tn) = max
{
|DNL

n (t
′
)|
}

0 ≤ t
′ ≤ tn (2.24)

L'évolution temporelle de la pulsation structurelle fonction de l'indicateur
global de dommage X, lui-même évolutif au cours du temps, reproduit de
manière simpli�ée le comportement non linéaire du système à un degré de
liberté. En cas de déchargement et rechargement, le modèle simpli�ée f(X) est
orienté ver l'origine : il suit la ligne droite du point de déchargement à l'origine
selon la rigidité sécante considérée. Ainsi, lorsque l'indicateur de dommage X
reste à une valeur donnée, le modèle simpli�é f(X) reste linéaire, suivant la
pente de la rigidité sécante.
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Figure 2.6: Chute de fréquence du premier mode en fonction du déplacement
en tête du bâtiment

2.5.3 Combinaison des réponses modales

De même que la méthode UMRHA proposée par Chopra et al. (2001) et
décrite précédemment, nous supposons que les réponses modales peuvent être
combinées en temps pour obtenir la réponse totale de la structure non linéaire,
de la même façon que pour une structure linéaire.

Dans l'analyse modale non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA), les
e�ets des modes supérieurs pour une structure non linéaire sont pris en compte
en sommant l'histoire des réponses modales par :

u(t) =
N∑
n=1

Γn.φn.Dn(t) puis umax = max(u(t)) (2.25)

La réponse obtenue par l'équation (2.25) prend en compte un ensemble de
modes de vibration, qui participe au niveau de 90% de la masse totale.

Selon Fajfar et al. (2010), la structure reste dans le domaine élastique lors-
qu'elle vibre suivant les modes supérieurs. Cette hypothèse est utilisée dans
l'analyse modale non linéaire découplée modi�ée. Selon cette hypothèse, la
combinaison des modes comprend des modes dominants non linéaires et des
modes supérieurs linéaires. Les modes dominants sont considérés comme �non
linéaires� dans le sens où leur réponse temporelle est déduite d'un système à
un degré de liberté non linéaire en résolvant l'équation (2.15). Tandis que les
déplacements en temps des autres modes considérés comme �linéaires� sont
régis par l'équation di�érentielle classique (2.7) caractérisant un système à un
degré de liberté linéaire.

La combinaison des modes dans une direction (Eq. 2.25) peut se réécrire
alors en distinguant les modes dominants �non linéaires� et les modes non
dominants �linéaires� comme indiqué ci-dessous :
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u(t) =
N1∑
n=1

Γn.φn.D
NL
n (t) +

N∑
n=N1+1

Γn.φn.D
L
n (t) (2.26)

où Γn est le facteur de participation modale, φn est le mode propre de vibration
d'ordre n, etDL

n (t), DNL
n (t) est l'histoire de déplacement du système à un degré

de liberté linéaire et non linéaire respectivement, associé au mode de vibration
n. L'ensemble des modes considérés représentent plus de 90% de la réponse
totale de la structure.

2.5.4 Combinaison modale avec modes évolutifs

Les changements de répartition d'e�orts appliqués quasi-statiquement à la
structure proviennent des dégradations de rigidité subies par la structure lors
du chargement. Les méthodes ont été présentées dans la section (1.3) visent à
prendre en compte ces modi�cations de la répartition d'e�orts sismiques sous
le vocable de pushover adaptatif. Dans la méthode proposée dans ce travail,
nous cherchons à reproduire cet aspect adaptatif des chargements sismiques au
travers de la modi�cation des déformées obtenues lors du chargement quasi-
statique.

Autrement dit, la déformée modale dégradée en fonction de l'indicateur de
dommage φ

′
n(X) est utilisée à la place de la déformée modale élastique φn issue

de l'analyse vibratoire. Il en ressort que la réponse totale de la structure s'écrit
sous la forme suivante :

u(t) =
N1∑
n=1

Γn.φ
′

n[X(t)].DNL
n (t) +

N∑
n=N1+1

Γn.φn.D
L
n (t) (2.27)

où φ
′
n[X(t)] est la déformée modale qui se dégrade au cours du temps en

fonction de la valeur du maximum de déplacement en tête au cours de l'histoire
X(t) qui est donnée par l'équation (2.24). De même que pour la déformée
modale φn[X(t)], la déformée modale dégradée φ

′
n[X(t)] est normalisée de sorte

que le degré de liberté maximum soit égal à 1. L'identi�cation de la famille de
déformées modales dégradées s'e�ectue à l'aide d'un calcul de pushover modal.
En e�et, pour le chargement modal croissant dé�ni par αmφn, le paramètre
α étant un paramètre croissant de 0 jusqu'à une valeur de ruine, la déformée
normalisée pour un paramètre de charge α très petit correspond exactement

à la déformée modale car on a k
(
αφn
ω2
n

)
= αmφn, par dé�nition du mode

de vibration n. La structure est alors dans le domaine linéaire tant que le
paramètre de chargement α reste en dessous d'un certain seuil. Par conséquent,
les premiers pas du chargement modal fournissent une déformée normalisée
correspondant exactement à la déformée modale.
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Pour les valeurs du paramètre de chargement α excédant le seuil élastique
de la structure, la déformée normalisée devient di�érente de la déformée mo-
dale. Nous faisons l'hypothèse que ces nouvelles déformées représentent mieux
la structure endommagée et que l'estimation de la demande par la formule
(2.27) est plus pertinente que par la formule (2.26). Par exemple, si le pu-
shover modal révèle que la structure a un point de faiblesse tel qu'un étage
souple, ce caractère apparaitra dans la forme de la déformée normalisée, alors
qu'il aurait été ignoré par la formule originelle (2.26).

Par ailleurs, la dégradation de la déformée modale peut être prise en compte
au travers de l'évolution temporelle du facteur de participation modale Γn selon
les expressions suivantes :

Γn(φ
′

n) =
Ln(φ

′
n)

Mn(φ′
n)

Ln(φ
′

n) = φ
′T
n .m.i (2.28)

Mn(φ
′

n) = φ
′T
n .m.φ

′

n

La réponse totale de la structure non linéaire prend alors la forme suivante :

u(t) =
N1∑
n=1

Γ
′

n[X(t)].φ
′

n[X(t)].DNL
n (t) +

N∑
n=N1+1

Γn.φn.D
L
n (t) (2.29)

Notons que la dégradation de mode au cours de l'excitation dynamique est
prise en compte dans cette formulation, ce qui lui confère un caractère adapta-
tif. Toutefois, contrairement aux méthodes adaptatives proposées par Antoniou
et al. (2004a, 2004b), il est important de noter que le calcul quasi-statique qui
vise à dé�nir les courbes de pushover modal n'est ici pas adaptatif puisque
le chargement reste invariant : ce sont les déformées modales qui sont suppo-
sées changer lorsque des dommages apparaissent au sein de la structure, et ces
changements de déformées modales sont identi�ées par un calcul de pushover
modal en considérant une répartition géométrique de forces constante.

2.6 Conclusion

Après avoir rappelé les méthodes rigoureuses d'analyse dynamique linéaire
et non linéaire dans le cadre de la méthode aux éléments �nis, les modi�cations
apportées à la méthode simpli�ée UMRHA proposée par Chopra et al. (2001)
ont été présentées. Pour l'analyse quasi-statique non linéaire de la structure,
la répartition d'e�orts est dé�nie par le produit de la matrice de masse du
modèle avec un mode de vibration considéré : la répartition d'e�orts est dé�nie
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par le produit mφn ; l'utilisation d'une matrice de masse consistante entraine
la dé�nition de forces pour chaque n÷ud du maillage éléments �nis. A�n de
prédire la réponse temporelle de chaque mode intervenant dans la dé�nition
de la réponse totale par la méthode simpli�ée proposée dans ce travail, des
systèmes globaux non linéaires à un degré de liberté doivent être introduits.

Cinq systèmes non linéaires à un degré de liberté sont mis en place : quatre
modèles hystérétiques et un modèle simpli�é à fréquence dégradée f(X). Le
déplacement total prend la forme d'une combinaison de réponses modales �non
linéaires� pour les modes dominants et de modes �linéaires� pour les autres
modes. La combinaison modale s'appuie sur la même forme que celle utilisée
classiquement en dynamique des structures linéaires. En�n, au sein de cette
combinaison modale, les déformées modales associées aux modes dominants
sont modi�ées au cours du temps en se basant sur l'évolution de la déformée
normalisée obtenue au cours d'un chargement de type pushover modal.

Le modèle original à fréquence dégradée f(X), qui reproduit le comporte-
ment non linéaire d'un système à un degré de liberté, dépend d'un indicateur
de dommage global X qui est mis à jour au cours du temps. L'indicateur de
dommage introduit dans plusieurs études parasismiques a pour rôle d'évaluer
les dommages in�igés aux structures au cours d'événements sismiques. Dans le
chapitre suivant, nous présentons les types d'indicateur de dommage proposés
dans la littérature.
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3 Evaluation du dommage

3.1 Introduction

Deux facteurs sont principalement à l'origine de dommages importants ob-
servés sur les structures : la violence des tremblements de terre qui excède
un niveau d'agression pour lequel les structures ont été dimensionnées, ainsi
que la vulnérabilité particulière du bâti existant non dimensionné vis-à-vis des
codes parasismiques modernes. Parmi cette population de bâtiments particu-
lièrement exposés aux aléas sismiques, se trouvent les bâtiments construits
avant 1980, date e�ective d'application en Guadeloupe des premières règles
parasismique françaises (PS 69).

A�n de prédire les zones de dommage d'une structure pour la renforcer,
il paraît important d'évaluer un indicateur de dommage pour déterminer le
degré d'endommagement. L'évaluation du niveau de dommage ainsi que la lo-
calisation du dommage pour une structure sont les éléments nécessaires pour
décider s'il convient de réhabiliter la structure. Ainsi, di�érents types d'indica-
teurs de dommage locaux et globaux seront montrés dans ce chapitre. Seront
ensuite considérées di�érentes normes qui fournissent un niveau de dommage
qui dépend du type de structure et des valeurs atteintes par les indicateurs de
dommage de type global tel que le déplacement maximum relatif entre étages.

3.2 Dé�nition générale d'un indicateur de dommage

Les dommages des éléments en béton armé sont généralement liés, pour un
premier niveau de dommage, à la �ssuration du béton, puis pour un second
niveau de dommage, à l'écrasement du béton. La ruine d'un élément en bé-
ton armé se caractérise en premier lieu par l'éclatement du béton d'enrobage,
et plus tard, par celui du noyau con�né. A la suite de l'éclatement du béton
d'enrobage, d'autres modes de défaillance peuvent précéder l'écrasement du
noyau con�né, par exemple le �ambage de barres longitudinales ou la perte
d'ancrage. Cinq niveaux de dommage structurel des éléments isolés des bâti-
ments ont été proposés dans l'Eurocode 8 (1996). Le dommage des éléments
structurels est représenté par la réduction des caractéristiques. Les niveaux de
dommage commencent par des �ssures isolées qui sont dues à des défauts lo-
caux et �nissent par la ruine partielle de un ou plusieurs éléments verticaux. Il
est recommandé que la plasti�cation des armatures se produise avant la ruine
en compression du béton a�n d'éviter les modes de ruine fragile.

Dans la littérature, la notion de la variable de dommage est introduite
comme une grandeur physique caractérisant le dommage. Ces variables de
dommage se référent principalement à des déformations en compression, en
traction ou des courbures.
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D'autres variables de dommage peuvent également être utilisées comme
les forces de résistance, les forces de cisaillement, l'énergie dissipée sous un
chargement cyclique, la rotation aux niveaux des extrémités des éléments, les
déplacements des étages et les déplacements relatifs entre étages, désignés dans
la littérature par (�inter-storey drift�). Il est nécessaire de noter la di�érence
entre la variable de dommage d et l'indicateur de dommage D. L'indicateur de
dommage D est obtenu en divisant la variable de dommage d précédemment
présentée par sa valeur ultime dmax : l'indicateur de dommage D vaut 1 lorsque
la variable de dommage a atteint cette valeur. De plus, lorsque la variable
de dommage est en-dessous d'une valeur seuil d0, c'est-à-dire en l'absence de
dommage, l'indicateur de dommage D a une valeur nulle.

3.3 Classi�cation des Indicateurs de dommage

En général, deux groupes d'indicateurs de dommage sont distingués. L'in-
dicateur local et l'indicateur global caractérisent respectivement le dommage
d'un seul élément de la structure et de l'ensemble de la structure.

3.3.1 Indicateur de type local

Les indicateurs de dommage de type non cumulé, cumulé et combiné re-
présentent les trois groupes principaux d'indicateurs de dommage local.

De nombreux indicateurs de dommage locaux sont proposés dans la litté-
rature et sont comparés à des valeurs critiques a�n d'évaluer le dommage subi
par la structure. Dans la suite, un aperçu des indicateurs de dommage sera
présenté.

En premier lieu, l'indicateur le plus simple est l'indicateur de dommage
non cumulé qui traduit le dépassement de la valeur critique d'une certaine
variable de dommage. Ces indicateurs sont uniquement construits à partir de la
valeur maximale atteinte par une quantité physique, la variable de dommage.
Par conséquent, l'indicateur n'évolue pas quel que soit le nombre de cycles
de réponse pour lesquels cette valeur maximale est atteinte. Toutefois, il est
largement utilisé en raison de sa simplicité.

La ductilité, qui représente le rapport de la déformation maximale δmax à
la déformation plastique δy, est un indicateur de type local qui ne prend pas
en compte le cumul de dommage :

µδ =
δmax
δy

(3.1)

Il est généralement supposé que la ruine se produit lorsque la ductilité
dépasse la valeur de la ductilité structurelle qui est dé�nie par le rapport
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de la déformation maximale à la déformation plastique sous un chargement
monotone.

Banon (1980) a proposé d'autres dé�nitions de la ductilité (Figure 3.1),
telles que le ratio de la rotation maximale θmax sur la rotation plastique θy :

µθ =
θmax
θy

(3.2)

La ductilité peut aussi s'exprimer en utilisant la rotation plastique perma-
nente θp par :

µp = 1 +
θp
θy

(3.3)

Figure 3.1: La ductilité de rotation et la ductilité permanente (Banon, 1980)

Une troisième formule de la ductilité a été proposée en se basant sur la
courbure a�n d'éviter les problèmes provenant de la dissymétrie des sections
soumises à des sollicitations en �exion. La ductilité de courbure montrée sur
la Figure 3.2, est dé�nie par le rapport entre le moment Melas, qui suppose
un comportement linéaire de l'élément jusqu'au point de ruine, et le moment
plastique My :

µφ =
Melas

My

=
φmax
φy

(3.4)
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Figure 3.2: La ductilité de courbure (Banon, 1980)

Banon et al. (1981) ont proposé un indicateur dénommé le ratio de dom-
mage par �exion (�Flexural Damage Ratio FDR�) qui reproduit la dégradation
de la rigidité par :

FDR =
k0

km
(3.5)

où k0 est la rigidité initiale et km est la rigidité sécante �nale.
L'avantage d'utiliser le ratio de dommage par rapport à la ductilité est la

prise en compte des déplacements et des forces. Autrement dit, s'il y a une
dégradation de la résistance de la structure, elle sera considérée dans le calcul
de la raideur sécante, et donc dans le calcul de l'indicateur dommage de Banon,
mais elle n'aurait pas d'in�uence sur la ductilité.

Roufaiel et al. (1987) suggèrent un ratio de dommage en se basant sur celui
proposé par Banon (Eq. 3.5). La rigidité sécante à la ruine a été prise dans cet
indicateur par :

MFDR =
kf
km

.
km − k0

kf − k0

(3.6)

où kf est la rigidité sécante à la ruine.

En deuxième lieu, les indicateurs de dommage cumulés prennent en
compte le cumul de dommage au cours des cycles de réponse. Ainsi, pour
des cycles de réponse à même niveau, l'indicateur de dommage continue de
croître. Cet indicateur cumulé peut être exprimé en termes de déplacement,
de déformation plastique ou d'énergie dissipée cumulée durant toute la durée
de la réponse.
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Le phénomène de fatigue dû à des cycles d'amplitudes faibles a été utilisé
durant des analyses sismiques a�n d'estimer le dommage des structures. Jeong
(1985) a proposé un indicateur de dommage qui est calibré par rapport aux
résultats expérimentaux relatifs à des chargements cycliques appliqués sur des
composantes structurelles en béton armé et en acier. Pour une ductilité donnée,
le nombre de cycles nf à la ruine est dé�ni par la formule suivante :

nf .µ
s = cµ (3.7)

où µ est la ductilité de déformation et (s, cµ) sont des constantes empiriques
obtenues à partir des résultats expérimentaux. La combinaison des e�ets des
cycles d'amplitudes di�érentes fournit l'indicateur total de dommage qui s'écrit :

D =
∑
i

ni
nf,i

=
∑
i

ni.µ
s
i

cµ
(3.8)

où ni est le nombre de cycles à un niveau de ductilité µi et nf,i désigne le
nombre de cycles à ce même niveau conduisant à la ruine de la structure.

En vue de prendre en compte la possibilité de produire un dommage dû
à la fatigue pour des cycles d'amplitudes faibles, Banon (1980) a proposé un
indicateur de dommage cumulé nommé NCR (�Normalized Cumulative Rota-
tion�) en se basant sur la sommation de la rotation plastique produite à chaque
cycle par :

NCR =

∑
i θ0

θy
=

∑
i | θi − θy |
θy

(3.9)

où θ0 est la soustraction de la rotation θi atteinte au cycle i avec la rotation
plastique θy.

Kabir et al. (2010) ont proposé un autre type d'indicateur cumulé qui dé-
pend de l'énergie dissipée. Il est adapté aux structures en béton armé et en
acier sous des chargements monotones, cycliques et sismiques. Cet indicateur
s'exprime en divisant l'énergie du demi-cycle principal sur l'énergie totale à
la ruine dans le même élément structurel. Les formules suivantes présentent
respectivement l'indicateur de dommage pour les déplacements positifs et les
déplacements négatifs :

DI+ =

∑j=i
j=1E

+
pi∑i=n

j=1E
+
pi

DI− =

∑j=i
j=1E

−
pi∑i=n

j=1E
−
pi

(3.10)

où E+
pi est l'énergie du demi-cycle principal (déplacement positif), E

−
pi est l'éner-

gie du demi-cycle principal (déplacement négatif), i est le nombre de cycles et
n est le nombre de cycles quand la rupture de l'élément est atteinte (n = imax).
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L'indicateur de dommage proposé est égal à la valeur maximale entre ces
deux indicateurs :

DI = max(DI+, DI−) (3.11)

Un indicateur de dommage cumulé basé sur l'énergie a été développé par
Meyer et al. (1988). L'indicateur dépend de la dé�nition du demi-cycle princi-
pal ainsi des demi-cycles suivants. L'indicateur de dommage cumulé pour les
déformations positives est dé�ni par :

D+ =

∑
E+
p,i +

∑
E+
i

E+
f +

∑
E+
i

(3.12)

où Ep,i est l'énergie du demi-cycle principal, Ei est l'énergie de demi-cycles
suivants et Ef est l'énergie absorbée dans un test monotone jusqu'à la ruine.
L'indicateur de dommage est obtenu en combinant les indicateurs correspon-
dants aux déplacements positifs et négatifs par la formule suivante :

D = D+ +D− −D+D− (3.13)

Cet indicateur prend en compte l'e�et d'un grand cycle de déplacement
ainsi que l'e�et de la fatigue, car une valeur élevée peut être produite soit
par un seul cycle à une amplitude importante soit par plusieurs cycles à une
amplitude faible.

En�n, la combinaison d'indicateurs de dommage non cumulé et cumulé
permet d'établir des indicateurs de dommage combinés. Ces indicateurs sont
pertinents puisque les structures en béton armé sous excitations sismiques ne
sont pas endommagées qu'en atteignant la valeur maximale d'un indicateur de
dommage non cumulé mais aussi en considérant le dommage cumulé durant le
chargement cyclique. Park et al. (1985) ont proposé un indicateur de dommage
combiné sous chargement sismique très largement utilisé dans le domaine du
génie parasismique (Bracci et al. (1995, 2003, 2004, 2006), Nanos et al. (2008),
Amiri et al. (2008), Kappos 1997, Gunturi et al. (1992), De guzman et al.
(2004), Cosenza et al. (1998), Elenas et al. (2001)). L'indicateur s'exprime sous
la forme d'une combinaison linéaire d'un indicateur de dommage non cumulé
caractérisé par la ductilité et d'un indicateur de dommage cumulé dé�ni par
l'énergie dissipée durant l'excitation sismique :

DI =
δm
δu

+
β

Qyδu

ˆ
dE (3.14)

où DI est l'indicateur de dommage, δm est la déformation maximale sous
séisme, δu est la déformation ultime sous chargement monotone, dE l'incrément
d'énergie de type hystérétique absorbée, Qy est la résistance minimale calculée
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dans le domaine inélastique et β est le paramètre qui pondère l'e�et de cumul
des dommages sur le dommage structurel total et peut être calculé par :

β = (−0.447 + 0.073
l

d
+ 0.24n0 + 0.314Pt)0.7

ρw (3.15)

où l
d
est le rapport entre la longueur de la poutre et la distance entre la

�bre supérieure de la poutre et les armatures longitudinales de �exion (�shear
span ratio�), n0 est la contrainte axiale normalisée, Pt est le ratio des aciers
longitudinaux et ρw est le ratio de con�nement. Des données de 142 essais
monotones et de 261 essais cycliques e�ectués sur des poutres et des poteaux
en béton armé, rapportés aux Etats-Unis et au Japon, ont été utilisées a�n
de valider cet indicateur de dommage combiné (Eq. 3.14). Les paramètres
(δu, Qy, β) dé�nis précédemment dans l'équation 3.14 sont évalués en fonction
des données expérimentales disponibles. La valeur 1 de l'indicateur DI (Eq.
3.14) représente une ruine totale. D'après les auteurs (Park et al. 1985), cet
indicateur de dommage peut estimer le dommage des structures en béton armé
sous chargement sismique.

Cet indicateur combiné a été exprimé en moment-courbure selon Kunnath
et al. (1990) suivant l'expression :

DI =
φm − φy
φu − φy

+ β

´
dE

Myφu
(3.16)

où φm est la courbure maximale, φu est la courbure ultime, φy est la courbure
plastique et My est le moment plastique de la section. Le paramètre β est
estimé par :

β = (0.37n0 + 0.36(kp − 0.2)2)0.9ρw (3.17)

où kp est le ratio normalisé d'acier. Les résultats expérimentaux pour trois
di�érents types de structures sous chargement cycliques ont été utilisés pour
valider cet indicateur de dommage combiné : un poteau, un portique de deux
baies et de trois étages et une structure de sept étages.

Colombo et al. (2005) ont proposé une dé�nition d'un indicateur de dom-
mage combiné qui est indépendant de type de matériau constituant la struc-
ture. Cet indicateur s'exprime par une formule simple en considérant la dégra-
dation du moment (ou de la force) par :

DI = 1− Mac

My0

(3.18)

où Mac

My0
représentant la dégradation de résistance est déterminé en divisant la

valeur actuelle du moment (ou de la force) par la valeur théorique au point de
plasti�cation. Ce ratio est dé�ni par l'expression suivante :
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Mac

My0

= f(β1, µ) f(β2,

ˆ
dEduct) f(β3,

ˆ
dEbr) (3.19)

Le premier terme de l'équation 3.19 représente l'e�et lié à la déforma-
tion maximale atteinte. L'e�et de la dissipation d'énergie est reproduit par les
deuxième et troisième termes, qui se réfèrent aux éléments ductiles et fragiles,
respectivement. Les trois termes sont présentés par les équations suivantes :

f(β1, µ) = (1− µmax
µu

)1/β1

f(β2,

ˆ
dEduct) = 0.5[1− tanh(β2

´
dE

E∗u
− π)] (3.20)

f(β3,

ˆ
dEbr) = exp(−β3

´
dE

E∗u
)

où µmax est la ductilité maximale atteinte, µu est la ductilité ultime,
´
dE

est l'énergie dissipée, E∗u est l'énergie hystérétique maximale obtenue à partir
des valeurs de courbure et de moment à la plasti�cation des aciers et à la
ruine et (β1, β2, β3) sont les paramètres de pondération. Les valeurs de ces
derniers paramètres sont données pour plusieurs types d'éléments constituant
les structures dans (Colombo et al. 2005). Une série d'analyse numérique sous
chargements cycliques a été réalisée a�n d'examiner l'indicateur proposé pour
six types d'éléments structuraux composés de di�érents matériaux. Les compa-
raisons des réponses numériques avec les résultats expérimentaux ont montré
l'e�cacité de cet indicateur pour évaluer le dommage. Les six éléments struc-
turaux sont : un poteau en béton armé con�né, un poteau rectangulaire d'acier
remplis de béton, un joint d'acier soudé en T, un joint d'acier boulonné HS, un
poteau rectangulaire en béton armé mal con�né et des voiles de cisaillement
en béton armé.

Un classement de plusieurs indicateurs de dommage a été e�ectué par Borg
et al. (2010). Le classement dépend de six critères identi�és par les auteurs.
Les critères sont la capacité des paramètres à détecter la ruine, la capacité à
décrire le dommage d'un élément, la capacité à décrire le dommage global, la
facilité d'utilisation, la possibilité de calibration expérimentale et la capacité
à prendre en compte les e�ets cycliques. En regard de ces critères, les auteurs
trouvent que les deux meilleurs indicateurs de dommage sont ceux de Park et al.
(1985) et de Kunnath et al. (1990) précédemment présentés. Ces résultats sont
obtenus en appliquant six di�érents accélérogrammes dont les caractéristiques
sont données dans Borg et al. (2010) sur deux structures en béton armé. La
première structure est constituée par trois portiques réguliers de 3 baies de
4.5 m et 3 étages de 3 m. Tandis que la deuxième structure est irrégulière
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ayant une forme similaire à la première structure mais avec une irrégularité des
portiques au niveau du premier étage. Les deux structures ont été construites
selon le code italien de 1982.

3.3.2 Indicateur de type global

L'évaluation de l'indicateur local permet de localiser le dommage dans un
élément de l'ouvrage. Cependant, il est indispensable de déterminer un indica-
teur global a�n de prendre les décisions importantes concernant la protection
civile et les capacités de résistance résiduelles d'un ouvrage endommagé, en
vue d'une réhabilitation ou d'une destruction.

Un indicateur de dommage global peut être obtenu par la combinaison des
indicateurs locaux. C'est une pratique courante de combiner les indicateurs
locaux en utilisant un paramètre de pondération. L'énergie dissipée relative à
une partie de structure ou le poids relatif à cette même partie de structure
peuvent être considérés comme des paramètres possibles de pondération. Le
paramètre de pondération reproduit la contribution de chaque élément struc-
turel dans le dommage global de la structure entière, de sorte que les éléments
les plus endommagés contribuent le plus au dommage global.

Park et al. (1984) ont proposé un indicateur de dommage global qui prend
en compte une forte contribution de dommage venant de la partie la plus
endommagée, ainsi que la contribution de dommages plus distribués dans toute
la structure. Cet indicateur s'appuie sur la forte corrélation entre la répartition
de dommage et la distribution de l'énergie dissipée. L'indicateur global DT est
dé�ni par la somme des indicateurs locaux de chaque zone i, Di, pondérée par
l'énergie dissipée Ei :

DT =

∑
Di.Ei
Ei

(3.21)

Bracci et al. (1989, 2004) ont employé la charge de gravité wi, c'est-à-dire le
poids de l'élément de structure considéré, comme un paramètre de pondération
pour obtenir l'indicateur de dommage global DIg donné par :

DIg =

∑
wi.Di

wi
(3.22)

où Di est l'indicateur de dommage de chaque composant i.

Parmi les indicateurs de dommage de type global, se trouve le très utilisé
déplacement di�érentiel entre étages ISDmax% qui est obtenu en divisant le
maximum de déplacement relatif entre deux planchers ∆umax au cours de la
sollicitation sismique par la hauteur de l'étage h :
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ISDmax% =
∆umax
h

(3.23)

Cet indicateur est d'une grande simplicité conceptuelle. Par exemple, nous
pouvons noter qu'il ne reproduit pas le caractère cumulatif du dommage. Il se
range donc dans la famille des indicateurs de dommage de type non cumulé
comme la ductilité d'un élément.

En se basant sur cet indicateur global de dommage, des courbes de fragi-
lité empiriques des structures ont été obtenues à partir d'une base de données
décrivant les distributions de dommages observées lors de 19 tremblements
de terre par Rossetto et al. (2003) ; ces bases de données concernent 340000
structures en béton armé. Les auteurs ont interprété ces données hétérogènes
a�n de proposer un nouvel indicateur de dommage homogène DIHRC pour
plusieurs types de structures. Cet indicateur global est calibré expérimentale-
ment en fonction du déplacement relatif entre étages maximal ISDmax% pour
des structures ayant di�érents systèmes résistants aux charges latérales. L'in-
dicateur DIHRC est dé�ni respectivement pour un portique non ductile, un
portique avec remplissage, une structure avec voiles de cisaillement et une
structure générale combinant les systèmes de résistance portiques et voiles de
cisaillement, selon les expressions suivantes :

DIHRC = 34.89Ln(ISDmax%) + 39.39 R2 = 0.991

DIHRC = 22.49Ln(ISDmax%) + 66.88 R2 = 0.822

DIHRC = 39.31Ln(ISDmax%) + 52.98 R2 = 0.985 (3.24)

DIHRC = 27.89Ln(ISDmax%) + 56.36 R2 = 0.760

où R2 est le coe�cient de corrélation associés aux expressions précédentes par
rapport à la base de données exploitée par les auteurs.

Ensuite, les auteurs ont dé�ni sept niveaux de dommages pour les quatre
principaux types de structures en béton armé trouvés en Europe selon la valeur
de l'indicateur de dommage DIHRC . Le Tableau 3.3 montrant les dé�nitions
des niveaux de dommage est présenté dans le paragraphe suivant.

Un indicateur de dommage global à partir des indicateurs de dommage
locaux a été proposé par Amziane et al. (2008). Les résultats représentés par
l'endommagement local et issus de la simulation numérique de la structure sont
traités a�n de calculer l'indicateur de dommage global. Les étapes du schéma
proposé qui permettent d'obtenir cet indicateur global sont détaillées dans
Amziane et al. (2000). La ruine d'un élément �ni est déterminé par l'écrasement
du béton comprimé ou par la déformation excessive des armatures. Alors,
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l'indicateur local d'un élément est dé�ni par :

Délément = max

{
Dcompression de béton

Dtraction d′acier
(3.25)

où :

Dcomp(u) = 1− 1

µ(fc,
εr
ε0

)
où : µ(fc,

εr
ε0

) = 1 + (4.2− 0.034fc)(
εr
ε0

) (3.26)

Dtrac =
εp

εmax − εe
(3.27)

avec :
fc : contrainte au pic pour le béton
εr : déformation résiduelle dans le béton
ε0 : déformation au pic de contrainte pour le béton
εp : déformation plastique dans les armatures
εe : déformation maximale de la phase élastique pour les armatures
εmax= 10 � (ou donnée par l'expérience)

L'expression suivante dé�nit l'indicateur de dommage global par :

Dglobal =

∑n
i=1 Di +

∑
j Dj

n+
∑

j Dj

(3.28)

avec i est l'indice des pseudo-rotules en formation (section ayant le plus fort
endommagement) et j est l'indice des autres sections critiques endommagées
qui ne participent pas au mécanisme.

Un portique simple a été analysé sous chargements monotone et cyclique.
Les résultats obtenus par la simulation numérique ont validé la procédure pro-
posée par Amziane par rapport aux résultats expérimentaux.

3.4 Quali�cation des Indicateurs de dommage

Durant les di�érentes analyses numériques menées dans cette étude, nous
allons utiliser le déplacement relatif entre étages comme un indicateur de dom-
mage global pour évaluer le niveau de dommage subi par les structures sous
les excitations sismiques. Malgré le fait que cet indicateur ne traduit pas les
endommagements cumulés, il reste très utilisé dans le domaine de génie pa-
rasismique grâce à sa simplicité, contrairement aux indicateurs de dommage
combinés qui nécessitent des calibrations relatives aux paramètres empiriques.

Nous présentons dans la suite les di�érentes normes qui fournissent di�é-
rentes limites pour estimer le niveau de dommage pour plusieurs types des
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structures selon la valeur de l'indicateur de dommage représenté par le dépla-
cement relatif entre étages. Le non dépassement des valeurs limites de perfor-
mance prescrites par ces normes assure que la structure pourrait maintenir sa
stabilité au cours d'un tremblement de terre.

L'Eurocode 8 précise la limite du déplacement relatif entre étages dr pour
trois types de structures. Le Tableau 3.1 montre l'évolution de la limite de
cet indicateur pour trois versions de l'Eurocode 8 (1989, 2000, 2004) pour
di�érents structures désignées par A, B et C et explicitées ci-dessous :

� A : les bâtiments ayant des éléments non structuraux constitués de ma-
tériaux fragiles liés à la structure.

� B : les bâtiments ayant des éléments non structuraux, pourvus de �xa-
tions tels que ces éléments ne subissent pas la déformation de la structure.

� C : les bâtiments ayant des éléments non structuraux ductiles.

Table 3.1: Valeurs limites du déplacement relatif entre étages selon l'Eurocode
8

Type de
Structure

Eurocode 8
(1989)

Eurocode 8
(2000)

Eurocode 8
(2004)

A dr ≤ [0.002]h ν dr ≤ [0.004]h ν dr ≤ [0.005]h ν
B ����- ����- dr ≤

[0.0075]h ν
C dr ≤ [0.006]h ν dr ≤

[0.0062]h ν
dr ≤ [0.010]h ν

où h est la hauteur de l'étage, ν est le coe�cient de réduction tenant compte
d'une période de retour réduite de l'événement sismique associée à l'état limite
de service. Des valeurs du coe�cient ν sont données en prenant en compte la
catégorie d'importance du bâtiment.

La norme américaine, le FEMA-356 (2000), dé�nit trois niveaux de per-
formance correspondant à l'endommagement subi par les structures sous des
séismes selon la valeur du déplacement relatif entre étages. Les niveaux de per-
formances dans cette norme dé�nissent les intervalles de niveaux de dommage
relatifs à l'occupation immédiate (�IO : Immediate Occupancy�), à la sécurité
des vies (�LS : Life Safety�) et à la prévention de l'e�ondrement (�CP : Col-
lapse Prevention�). Les dé�nitions de ces niveaux de performance pour mieux
comprendre l'état de la structure après un séisme sont explicitées ci-dessous :

� L'occupation immédiate désigne un état de dommage très limité. Les sys-
tèmes résistant aux forces sismiques latérales conservent presque toutes
leurs résistances et rigidités. Le risque pour les personnes est très faible.
Certaines réparations mineures structurelles peuvent être appropriées
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mais ne sont pas nécessaires avant la réoccupation. La structure reste
habitable sans danger.

� La sécurité des vies indique que des dommages signi�catifs de la struc-
ture ont eu lieu au cours du séisme avec une marge de sécurité contre
l'e�ondrement partiel ou total de la structure. Il est prudent de mettre
en ÷uvre des réparations avant la réoccupation. En�n, la structure reste
stable et les dommages sont non structuraux et restent localisés.

� La prévention de l'e�ondrement signi�e que la structure risque un e�on-
drement partiel ou total. Des dommages importants ainsi que des pertes
signi�catives de rigidité et de résistance aux forces sismiques latérales
ont eu lieu. Un risque signi�catif de chutes de débris structuraux peut
existé. En�n, la structure reste debout mais n'est pas sécurisée pour la
réoccupation.

Les niveaux de performance dépendant de la valeur de déplacement relatif entre
étages sont présentés dans le tableau suivant pour trois types de structures
selon la norme américaine. Les types des structures dans ce tableau sont :

� A : un portique en béton armé
� B : un portique en béton armé avec mur de remplissage en maçonnerie
non renforcée

� C : une structure pourvue de voiles de cisaillement

Table 3.2: Niveaux de dommage selon le FEMA-365 (2000)

Type de
Structure

Occupation
immédiate

Sécurité des
vies

Prévention de
l'e�ondre-
ment

A 0.0 0.01 0.04
B 0.0 0.003 0.006
C 0.0 0.005 0.02

Rossetto et al. (2003) ont proposé une nouvelle évaluation du niveau de
dommage des structures selon l'indicateur de dommage DIHRC qui est fonc-
tion du déplacement relatif entre étages maximal ISDmax% pour les quatre
principaux types de structures en béton armé présents en Europe. Le Tableau
3.3 montre les sept niveaux de dommage pour les di�érents types de structures
selon Rosetto et al. (2003).
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Table 3.3: Type de dommage prévu selon l'indicateurDIHRC d'après Rossetto
et al. (2003)

Les valeurs de déplacement relatif entre étages pour quatre niveaux de
dommage sont proposées dans la norme HAZUS (2003) pour plusieurs types
de structures, plusieurs hauteurs de structure et pour plusieurs types de codes
utilisés pour construire les structures. Le Tableau 3.4 suivant montre les limites
de déplacement relatif entre étages dans le cas où la date construction est
antérieure aux normes parasismiques contraignantes (période dite pré-Code).
Les trois types de structures considérés sont :

� C1L : un portique en béton armé de faible hauteur.
� C3L : un portique en béton armé avec mur de remplissage en maçonnerie
non renforcée de faible hauteur.

� C2H : une structure de voiles de cisaillement de grande hauteur.
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Table 3.4: Niveau de dommage selon HAZUS (2003)

Type de Structure Déplacement relatif entre étages
Niveau de dommage Léger Modéré Important Ruine

C1L 0.0040 0.0064 0.016 0.04
C3L 0.0024 0.0048 0.012 0.028
C2H 0.0016 0.0031 0.0079 0.02

3.5 Conclusion

Plusieurs types d'indicateur de dommage ont été présentés au sein de ce
chapitre. Ils sont de nature locale ou globale, prennent en compte ou non
l'aspect cumulatif du dommage. A l'échelle d'un bâtiment complet, l'indicateur
le plus utilisé dans le domaine de la protection des structures vis-à-vis du
risque sismique est le maximum de déplacements di�érentiels. Cet indicateur
qui représente le dommage global subi au niveau d'un étage pour un bâtiment
est global et ne reproduit pas l'aspect cumulatif du dommage. Les valeurs prises
par cet indicateur de dommage permettent de quanti�er l'état de la structure
en se référant aux codes de construction comme les normes Eurocode, FEMA
ou HAZUS.

Cet indicateur est aussi utilisé par la suite pour quanti�er les états de
dommage relatifs à des structures soumises numériquement à des excitations
sismiques. La prédiction de la réponse dynamique d'une structure non linéaire
passe par le choix d'une méthode de discrétisation spatiale (la méthode aux
éléments �nis), une méthode de discrétisation temporelle (schéma de l'accé-
lération moyenne), et le choix d'éléments �nis adaptés associés à des lois de
comportement reproduisant les phénomènes de dégradation principaux ayant
lieu au sein des matériaux (béton, acier, maçonnerie). Ces aspects seront pré-
sentés par la suite.

En s'appuyant sur le modèle aux éléments �nis, la pertinence de la procé-
dure simpli�ée d'analyse modale non linéaire découplée modi�ée M-UMRHA
(présentée dans les chapitres 1 et 2) sera investiguée. Il faut souligner que les
décroissances de fréquence propre et les évolutions de déformées modales qui
sont mobilisées au sein de la méthode M-UMRHA proposée sont pilotées par
un même indicateur de dommage X, qui représente le maximum de déplace-
ment en tête de la structure considérée. Le choix de cet indicateur est bien
sûr commode car il permet de mettre en relation la courbe de pushover, qui
représente l'e�ort tranchant à la base en fonction du déplacement en tête X,
avec les chutes de fréquences f(X), les évolutions de déformées modales φ

′
(X)

et des facteur de participation modale Γ
′
(X) .
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4 Modèles constitutifs

4.1 Introduction

La prédiction de la réponse d'une structure sous chargements monotone ou
cyclique requiert des modèles de comportement adaptés aux matériaux consti-
tutifs. L'emploi des modèles locaux permet de reproduire la dégradation de
chaque matériau et de localiser les zones de fort dommage pour une structure.

Deux modèles locaux de comportement du béton sont considérés selon le
type d'élément �ni utilisé. Pour les éléments �nis de type coque ou coque mul-
ticouches, un modèle bi-axial basé sur le concept de �ssuration �xe et répartie
est employé. Ce modèle a été utilisé avec succès au cours des 15 dernières
années pour de nombreux spécimens en béton armé testés en laboratoire : bâ-
timent avec des voiles de cisaillement, voiles, murs en U (Merabet et al. (1999),
Ile et al. (2000, 2005), Brun et al. (2003, 2011)). Pour les éléments �nis de type
barre, poutre ou poutre multi�bres, des lois unidimensionnelles su�sent. Nous
utiliserons les lois phénoménologiques �Beton_uni� et Menegotto Pinto dispo-
nibles au sein du code Cast3M qui permettent de reproduire le comportement
mécanique des �bres de béton et d'acier sous chargements cycliques. En�n,
pour les panneaux de maçonnerie, la loi �In�ll_Uni� disponible sur Cast3M et
implémentée par Combescure et al. (2000) sera associée à des éléments �nis de
type barre qui représenteront de façon simpli�ée le comportement des bielles
qui se forme au sein du remplissage en maçonnerie.

4.2 Béton

4.2.1 Modèle bi-axial en contraintes planes pour des modélisations
avec des EF plans ou des EF coques, coques multi-couches

Le modèle bi-axial local cyclique de béton développé à l'INSA est capable
de rendre compte des phénomènes de dégradation relatifs au béton comme
la �ssuration et la dissipation de l'énergie, apparaissant au cours de charge-
ments cycliques. Ce modèle a été proposé par Merabet et al. (1999) et a été
validé ensuite par Ile et al. (2000, 2005) en l'appliquant sur di�érentes struc-
tures soumises à des chargements cycliques telles que les murs de cisaillement
en forme de U et les murs de cisaillement de faible élancement. Le modèle
�Béton_INSA� distingue deux comportements du béton suivant l'apparition
des �ssures. Le béton intègre, sans �ssuration, se comporte dans le cadre de
l'élasto-plasticité en contraintes planes avec écrouissage isotrope, représentant
le béton comme un milieu continu. A partir de l'initiation de la �ssuration,
le second comportement relatif au béton �ssuré est initié ; il est reproduit par
des lois uniaxiales découplées dans le repère des �ssures, reproduisant de façon
simpli�ée le comportement orthotrope du béton �ssuré ainsi que le caractère
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unilatéral de la �ssuration (ouverture et fermeture).

4.2.1.1 Béton intègre Le comportement élasto-plastique en contraintes
planes caractérise le modèle �Béton_INSA� avant l'apparition des �ssures.
La loi d'écoulement est associée. L'écrouissage est isotrope. Dans l'état du
béton intègre, les surfaces de charges en traction et compression sont de type
Nadai (Figure 4.1). Dans l'espace des contraintes principales, en compression
ou traction/compression, l'écrouissage est positif depuis une surface de charge
initiale jusqu'à la surface ultime puis devient négatif en régime de post-pic en
compression. En traction, le comportement est élastique tant que le critère de
�ssuration n'est pas véri�é.

Figure 4.1: Surface de rupture et surfaces de charge dans le plan des
contraintes principales

Une relation linéaire entre les contraintes octaédralesτoct et σoct dé�nit la
surface de rupture de type Nadai. En cas de compression pure (σ1 < 0 et σ2 <
0), la surface de rupture s'exprime par :

fcomp(σoct, τoct) =
τoct + a.σoct

b
− f ′

c = 0 (4.1)

La surface de rupture en traction pure ou en traction-compression (σ1 >
0 et/ou σ2 > 0), est dé�nie par :

ftrac(σoct, τoct) =
τoct + c.σoct

d
− f ′

c = 0 (4.2)

avec :
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σoct =
I1

3

τoct =

√
2J2

3
=

√
2

9
σeq

a =
√

2
β − 1

2β − 1
(4.3)

b =

√
2

3

β

2β − 1

β =
f

′
c

f ′
cc

c =
√

2
1− α
1 + α

d =
2
√

2

3

α

1 + α

α =
f

′
t

f ′
c

où I1 est le premier invariant du tenseur des contraintes
J2 est le second invariant du déviateur des contraintes
f

′
c étant la résistance du béton en compression uniaxiale
f

′
cc étant la résistance du béton en compression biaxiale
f

′
t étant la résistance du béton en traction uniaxiale

Les paramètres du critère a, b, c, d fonctions de α et de β sont déduits
à partir de trois essais : compression uniaxiale f

′
c, traction uniaxiale f

′
t et

compression biaxiale f
′
cc (pour σxx/σyy = 1 et τxy = 0).

L'hypothèse d'une surface seuil, dépendante des invariants du tenseur des
contraintes et à l'intérieur de laquelle le comportement est élastique, permet
d'obtenir la surface de charge actuelle à partir de la surface de charge ultime.
Le domaine initial d'élasticité est calculé en supposant qu'il représente 30%
de la surface de rupture dont l'équation s'écrit, en considérant un écrouissage
isotrope :

f(σ, k) =
τoct + a.σoct

db
− τ(k) = 0 (4.4)

avec (σ1 < 0 et σ2 < 0 ou σ1 < 0 et σ2 > 0).

La surface de charge actuelle évolue donc au fur et à mesure que les
contraintes progressent et ce en compression biaxiale comme en traction-compression.
Au sein du modèle, l'évolution de cette surface est dictée par la variable interne
k qui représente la déformation plastique cumulée.
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4.2.1.2 Béton �ssuré La véri�cation du critère de �ssuration enclenche
le passage de l'état intègre du béton, correspondant aux lois biaxiales décrites
dans la section précédent, à l'état �ssuré dans un repère de �ssuration �xé
par la direction de la contrainte principale majeure de traction à l'atteinte du
critère de �ssuration. Ceci constitue le deuxième état du modèle béton. Dans
l'état �ssuré, des lois phénoménologiques unidirectionnelles dans le repère de
�ssuration sont considérées permettant ainsi de reproduire de manière simpli-
�ée le caractère orthotrope du matériau �ssuré et d'implémenter facilement
des lois de matériaux unidirectionnelles reproduisant le comportement adou-
cissant lors de l'ouverture de �ssures, la fermeture de �ssures, les passages non
linéaires en compression, les chutes de rigidité sous chargements cycliques.

La Figure 4.2 montre que le repère de la première �ssure qui est considéré
comme �xe, fait un angle Φ par rapport au repère global. La direction de cette
�ssure est perpendiculaire à la direction de la contrainte principale majeure en
traction lorsque la surface de rupture en traction est atteinte. Également selon
cette loi, une seconde �ssure peut se créer mais seulement dans la direction
perpendiculaire à la direction de la première �ssure.

Figure 4.2: Le repère de la �ssure

Deux lois uni-axiales expriment le comportement du béton �ssuré sous
chargement cyclique dans le repère de la �ssure (dans les directions normale à la
�ssure et parallèle à la �ssure). La Figure 4.3 montre la loi de comportement de
la contrainte en fonction de la déformation pour un point de Gauss initialement
tendu.

Les étapes représentant le comportement du béton pour un point de Gauss
initialement tendu en suivant les trajets de 1 à 9 (Figure 4.3) sont :

� l'élasticité jusqu'à atteindre le pic en traction
� l'ouverture de la �ssure suivant une pente négative
� l'ouverture de la �ssure à une contrainte nulle
� la fermeture de la �ssure en changeant le sens de chargement
� la restauration de la rigidité en refermant complètement la �ssure
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� le déchargement de la courbe de compression suivant une pente E2

� le déchargement selon la pente E1 correspondant à la refermeture de la
�ssure

� l'ouverture de la �ssure à une contrainte nulle
� la fermeture de la �ssure en changeant le sens de chargement

εtm
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-f t

-fc

fc

E1
E1

Ets

1 2
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ft

Déformation
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PF

Figure 4.3: Modèle uni-axial cyclique : point initialement tendu

De même, le comportement d'un point initialement comprimé sous char-
gement cyclique est schématisé sur la Figure 4.4 qui est constitué des étapes
suivantes :

� chemin de compression non linéaire (type parabolique) jusqu'à l'atteinte
du pic en compression

� ouverture de la �ssure avec le déchargement suivant une pente réduite
E2 jusqu'à la déformation résiduelle εr

� ouverture de la �ssure jusqu'à l'atteinte du nouveau pic en traction
� fermeture de la �ssure en rechargement jusqu'à la restauration de la
rigidité réduite E2 (suivant le trajet 2)

� adoucissement du béton en compression.
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Figure 4.4: Modèle uni-axial cyclique : point initialement comprimé

4.2.2 Modèle uni-axial

Le modèle uni-axial nommé �Béton_Uni� (Figure 4.5) dans le code Cast3M
est capable de présenter le comportement du béton sous chargement cyclique.
Les phénomènes de l'adoucissement en compression et en traction, l'e�et de
con�nement et le comportement unilatéral du béton caractérisé par la refer-
meture de �ssures sont pris en compte.

La non linéarité du béton en compression s'exprime par une loi en deux
parties de Hognestad (1951) : une partie parabolique croissante jusqu'au pic
en compression suivie d'une ligne droite descendante représentant l'adoucisse-
ment. Pour le béton con�né, une troisième partie est considérée après l'adou-
cissement et avant la ruine : il s'agit d'un plateau de pente zéro avec une
contrainte résiduelle non nulle. La contrainte résiduelle pour cette nouvelle
branche selon Park et al. (1982) est estimée à 20% de la contrainte maximale.

Cette thèse est accessible à l'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2011ISAL0123/these.pdf 
© [L. Tataie], [2011], INSA de Lyon, tous droits réservés



4 MODÈLES CONSTITUTIFS 73

Déformation 

Contrainte 

*
0cσ

0cσ

ptσ

*
0cε0cε

ConfinéZ*

ConfinéNonZ

Figure 4.5: Loi en compression pour le modèle de comportement �Béton_Uni�

Les trois parties sont dé�nies par les expressions suivantes :

σ

σc0
=

ε

εc0

(
2.0− ε

εc0

)
0 < ε < εc0

σ

σc0
= 1.0 + Z(ε− εc0) εc0 < ε (4.5)

σPt = 0.2 ∗ σc0

où σc0 est la contrainte maximale en pic de compression, εc0 est la déformation
maximale en pic de compression, Z est la pente dans la zone d'adoucissement
et σPt est la contrainte résiduelle après l'adoucissement.

Les étriers dans la section empêchent le gon�ement du noyau de béton. Ce
phénomène de con�nement modi�e le pic en compression et diminue la pente
d'adoucissement du béton. L'e�et de con�nement est pris en compte par un
paramètre de con�nement β dépendant de deux coe�cients (α, ωω) qui sont
reliés aux caractéristiques de la section :

β = min

{
1 + 2.5α.ωω

1.125 + 1.25α.ωω
(4.6)

Les coe�cients α, ωω sont donnés par les expressions suivantes :

α =

(
1− 8

3n

)(
1− s

2bc

)(
1− s

2hc

)
(4.7)

ωω =
Aswσγwlw/s

bchcσc0

où n est le nombre de barres longitudinales situées dans les angles des étriers
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bc est la largeur de béton con�né
hc est la hauteur de béton con�né
s est la distance entre les étriers
Asw est la section des étriers
σγw est la contrainte de plasti�cation des étriers
lw est la longueur total des étriers (en incluant la longueur de pliage des

étriers)
σc0 est la contrainte maximale en compression du béton

Si l'on prend en compte l'e�et de con�nement décrit sur la Figure 4.5, les
valeurs de la contrainte et de la déformation au pic de compression doivent
être corrigées ainsi que la pente d'adoucissement Z par les formules suivantes :

σ∗c0 = β.σc0

ε∗c0 = β2.εc0 (4.8)

Z∗ =
β − 0.85

β(0.1α.ωω + 0.0035 + ε∗c0)

Le comportement en traction (Figure 4.6) est représenté par trois parties :
une partie linéaire élastique jusqu'à la valeur maximale de contrainte en trac-
tion σt, une partie linéaire d'adoucissement après �ssuration jusqu'à la valeur
maximale de déformation d'ouverture de �ssure εtm et un plateau de trac-
tion résiduelle après l'adoucissement et avant la ruine. Les formules suivantes
déterminent les parties de la loi en traction :

σ = E0.ε 0 < ε < εt

σ = σt

(
r − (ε/εt)

r − 1

)
r =

εtm
εt

εt < ε ≤ εtm (4.9)

σtr = 0.2 ∗ σt ε ≥ εtm

où E0 est le module d'Young en compression, σt est la contrainte maximale
en pic de la traction, εt est la déformation maximale en pic de la traction,
r est le facteur dé�nissant l'adoucissement de traction, εtm est la déforma-
tion maximale d'ouverture de �ssure et σtr est la contrainte résiduelle après
l'adoucissement.
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Figure 4.6: Loi de comportement �Béton_Uni� - Comportement en traction

Deux lois de refermeture/ouverture de la �ssure contrôlent la souplesse de
la refermeture de �ssure (Combescure, 2001). Deux jeux de paramètres qui
dé�nissent la loi de refermeture, sont résumés dans le Tableau 4.1 et leurs
in�uences sur la refermeture de �ssure sont illustrées sur la Figure 4.7.

Table 4.1: Paramètres de fermeture (raide � souple)

Paramètre en Cast3M Refermeture raide

(moins souple)

Refermeture souple

F1 = FAMX 10 1

F2 = FACL 1 1

F
′
1 = FFAM1 1 10

F
′
2 = FAM2 10 10

Figure 4.7: Lois de refermeture/ouverture de la �ssure selon (Combescure,
2001)

Une loi de comportement du béton sous chargement cyclique est adop-
tée pour prendre en compte les phénomènes essentiels mis en jeu au sein du
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matériau béton sous chargement cyclique. Cette loi basée sur des résultats
expérimentaux est représentée sur la Figure 4.8. La courbe monotone de com-
pression (Figure 4.5) représente l'enveloppe de la loi de comportement du béton
en compression sous chargement cyclique selon Guedes et al. (1994).

Figure 4.8: Comportement du béton en compression sous chargement cyclique
selon Guedes et al. (1994)

La dégradation de la rigidité du béton au cours des cycles de chargement est
traduite par la diminution de la pente de déchargement à partir de la courbe
enveloppe en compression. Elle s'exprime en fonction de l'augmentation de la
déformation maximale εmax selon la formule suivante :

Ed = E0

(
1− (εmax/εc0)2

1 + (εmax/εc0) + (εmax/εc0)2

)
(4.10)

où εc0 est la déformation maximale au pic en compression sous chargement
monotone

εmax est la déformation maximale pendant l'histoire de chargement
E0 est la valeur initiale du module de Young en compression

Le modèle de comportement en traction, représenté sur la Figure 4.9, com-
prend une enveloppe linéaire en compression, partant du point (0, εc0) jus-
qu'au point de la contrainte maximale en traction (σt, εt). La dé�nition de
cette enveloppe permet d'obtenir la résistance en traction résiduelle lors d'un
déchargement en compression et rechargement en traction. Le comportement
adoucissant en traction suit la même pente que lors de la première �ssuration.
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Figure 4.9: Modèle numérique de comportement du béton en traction au
cours des cycles de chargement selon Guedes et al. (1994)

4.3 Acier

La loi modi�ée de Menegotto-Pinto (1973) représente le comportement
d'acier sous chargement cyclique. La courbe monotone de cette loi (Figure
4.10) est caractérisée par trois phases : une phase linéaire élastique dé�nie par
le module de Young Ea jusqu'à la contrainte de plasti�cation σsy, suivie par
un plateau de contrainte de la déformation de plasti�cation εsy à la déforma-
tion du début d'écrouissage εsh, puis �nalement, par une courbe d'écrouissage
jusqu'à la rupture. Les phases de la courbe monotone sont formulées par :

σ = Ea.ε 0 < ε < εy

σ = σsy εy < ε < εsh (4.11)

σ = σsu − (σsu − σsy).
(
εsu − ε
εsu − εsh

)4

ε ≥ εtm

où Ea est le module d'élasticité de l'acier, σsu est la contrainte ultime de l'acier
et εsu est la déformation ultime de l'acier.
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Figure 4.10: Loi de Menegotto-Pinto sous chargement monotone

La Figure 4.11 présente le comportement de l'acier sous chargement cy-
clique. Le comportement cyclique est encadré par les deux droites asymptotes
de pentes Ea et Eh. L'e�et de Baushinger, qui représente l'abaissement de la
valeur absolue de la limite d'élasticité en compression consécutive à une trac-
tion préalable, est pris en compte. La pente de l'écrouissage cinématique Eh
est donnée par la formule suivante :

Eh =
σsu − σsy
εsu − εsy

(4.12)

Figure 4.11: Loi de comportement de l'acier sous chargement cyclique selon
Guedes et al. (1994)

L'e�et de �ambement, représenté sur la Figure 4.12, se reproduit quand le
ratio de la distance entre deux étriers L sur le diamètre D des aciers de �exion
est supérieur à 5. La pente de l'asymptote de la courbe de comportement
devient négative et est dé�nie par :

Eh = a(5
L

D
)Ea (4.13)
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où Ea est le module d'élasticité de l'acier
Eh est le module d'écrouissage de l'acier
a est un paramètre expérimental

De plus, le module de décharge en compression Er est alors inférieur au
module élastique Ea :

Er = a5E

a5 = 1 +
5(L/D)

7.5
(4.14)

Quand le rapport L/D est inférieur ou égal à 5 la courbe de compression
est semblable à celle de traction, et aucun e�et de �ambement n'est observé.

Figure 4.12: Loi de comportement de l'acier sous chargement cyclique � e�et
de �ambage (Combescure, 2001)

4.4 Maçonnerie

La loi globale �In�ll_Uni� proposée par Combescure et al. (2000) et im-
plémentée dans le code Cast3M représente le comportement du mur avec un
remplissage de maçonnerie. Le panneau de maçonnerie est remplacé par deux
diagonales représentant les bielles en compression qui se forment au sein du
panneau de maçonnerie. Le comportement des bielles est décrit par la loi uni-
axiale globale �In�ll_Uni� (Figure 4.13). La courbe monotone en compression
de cette loi présente trois parties qui sont identi�ées à partir d'une modélisation
à une échelle de sophistication supérieure. Cette modélisation décrite dans les
travaux de Combescure (1996, 2000, 2006), s'appuie sur une modélisation avec
des éléments �nis plans et un modèle local de comportement de type Rankine
en compression et en traction pour la maçonnerie.

Des éléments d'interface avaient été considérés pour assurer la liaison entre
les EF du portique en béton armé et le panneau de maçonnerie. Les auteurs
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ont souligné l'in�uence des caractéristiques de ces éléments d'interface pour la
détermination de la courbe de chargement monotone. Des formules générales
sont �nalement proposées pour la caractérisation des panneaux de maçonnerie.

Les di�érentes phases identi�ant la courbe monotone en compression sont
caractérisées par les di�érentes expressions relatives au module de Young. La
courbe monotone montrée sur la Figure 4.13 commence par une partie linéaire
élastique jusqu'aux valeurs de déformation et de résistance (de, Fe), le module
de Young initial E0 s'écrivant :

E0 = Fe/de 0 < d < de (4.15)

La deuxième partie de la courbe traduit la dégradation de rigidité due à
la �ssuration jusqu'aux valeurs (dc, Fc). La non linéarité est reproduite par la
dégradation de rigidité qui est quanti�ée par une variable de dommage D. Le
module de Young actuel Eactuel est dé�ni par :

Eactuel = (1−D).E0 de < d < dc (4.16)

La variable de dommage D varie entre 0 et Dmax selon la formule :

D = 1− F

E0.d
de < d < dc (4.17)

avec

Dmax = 1− Fc
E0dc

(4.18)

En�n, un plateau de contrainte reproduit l'écrasement de la maçonnerie
par compression, suivi par un comportement adoucissant jusqu'à la ruine. Le
module de Young a une valeur constante égale à :

Emax = (1−Dmax).E0 d > dc (4.19)

A partir de la déformation actuel dactuel, de la résistance actuelle Factuelle,
du module de Young initial E0 et de la variable maximale de dommage Dmax,
la déformation plastique est dé�nie par :

dplastique = dactuel −
Factuelle

(1−Dmax)E0

(4.20)

Sous chargement cyclique, la loi �In�ll_Uni� permet de modéliser les phé-
nomènes de pincement lors de la refermeture des �ssures et de la dégradation
de la résistance. Il est à noter que cette loi ne s'applique pas à la résistance en
traction : les bielles fonctionnent uniquement en compression avec une résis-
tance nulle en traction.
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Figure 4.13: Loi de comportement globale �In�ll_Uni� (Combescure et al .
2000)

4.5 Conclusion

Nous avons présenté dans ce chapitre les di�érentes lois de comportement
que nous allons mobiliser par la suite pour la modélisation de trois types de
structure soumises à di�érents niveaux d'excitations sismiques. Les trois struc-
tures analysées sont : une structure de trois étages de type poteaux-poutres,
une structure de type poteaux-poutres avec remplissage en maçonnerie et une
structure existante, l'Hôtel de ville de Grenoble qui a fait l'objet de plusieurs
études dans le cadre du programme de recherche ANR ARVISE. Pour les élé-
ments de structure tels que les poutres, poteaux, voiles et planchers constituant
les structures complètes précédentes, les modèles de comportement présentés
dans ce chapitre seront adoptés en fonction de l'élément �ni le plus approprié
pour la modélisation de ces éléments de structure.

Ainsi, les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments de poutres
multi�bres avec une cinématique de type Timoshenko prenant en compte des
e�ets de cisaillement au niveau des sections. Une loi unidirectionnelle de com-
portement en contrainte-déformation est ensuite associée à chaque �bre per-
mettant de reproduire aisément les e�ets cycliques de l'excitation sismique.
Les �bres de béton sont caractérisées par la loi uniaxiale �Béton_Uni� pré-
sentée dans ce chapitre. La loi de Menegotto-Pinto est adoptée pour repré-
senter le comportement des armatures longitudinales. Dans la modélisation
numérique des murs en maçonnerie, deux bielles diagonales sont utilisées pour
remplacer le panneau de maçonnerie. Chaque bielle suit la loi globale nommée
�In�ll_Uni� qui représente le comportement des murs de remplissage (Com-
bescure et al. 2000). Les voiles sont représentés par des éléments �nis de type
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coque mince multicouches en utilisant la loi locale biaxiale �Béton_INSA� ba-
sée sur le concept de �ssuration �xe et répartie. Les armatures des voiles sont
introduites au sein du maillage des voiles en supposant une adhérence par-
faite avec le béton en utilisant des éléments de type barre associés à la loi de
Menegotto-Pinto ; les éléments de type barre coïncident alors avec les frontières
des éléments �nis coques pour le béton. Le comportement des voiles étant sup-
posé principalement dans leur plan (comportement en cisaillement), les aciers
sont placés dans le plan moyen des voiles. Des éléments coques simples repré-
sentent les planchers en supposant un comportement élastique.
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5 Portique en béton armé SPEAR

5.1 Introduction

L'évaluation de la pertinence de la méthode d'analyse modale non linéaire
découplée modi�ée, désignée plus succinctement par le sigle M-UMRHA (Sec-
tion 2.5), par rapport à la méthode d'analyse dynamique non linéaire, notée
NLRHA, est l'objectif de ce chapitre. Le but de cette méthode est de disposer
d'un modèle simpli�é, capable de prédire de façon très rapide la réponse de
la structure considérée, en termes de déplacements et de déplacements di�é-
rentiels. La méthode M-UMRHA est appliquée sur deux types de structures :
un portique de la structure SPEAR (programme de recherche européen �Seis-
mic performance assessment and rehabilitation of existing buildings�) de trois
étages et deux baies, et le même portique avec remplissage en maçonnerie. La
structure complète asymétrique SPEAR a été testée sous chargement pseudo-
dynamique au Laboratoire ELSA (�European Laboratory for Structural As-
sessment�) du JRC (�Joint Research Center�) à Ispra et a été dimensionnée
selon des codes non-parasismiques (sous gravité seule) a�n qu'elle soit repré-
sentative des structures des années 60-70.

Les poutres et les poteaux sont modélisés au moyen d'éléments de poutres
multi�bres avec une cinématique de type Timoshenko. Les panneaux en ma-
çonnerie sont modélisés par des bielles diagonales équivalentes qui remplacent
le panneau de maçonnerie et fonctionnent uniquement en compression (Com-
bescure et al. 2000). Les �bres de béton sont caractérisées par la loi uniaxiale
sous chargement cyclique nommée �Béton_Uni� (Section 4.2.2), et la loi de
Menegotto-Pinto (Section 4.3) est utilisée pour reproduire le comportement
des �bres d'acier. La bielle diagonale de maçonnerie suit la loi globale nommée
�In�ll_Uni� décrite dans la Section 4.4 qui représente le comportement des
murs de remplissage.

Les analyses numériques pour prédire le comportement dynamique du por-
tique sont e�ectuées à l'aide du code Cast3M. Pour la structure complète
SPEAR, un séisme d'accélération maximale ||a|| = 1.47 m/s2 a été appliqué
durant le test pseudo-dynamique. Pour le portique étudié, le même accéléro-
gramme est considéré en prenant deux niveaux d'accélération (0.5xPGA et PGA).
Les di�érentes analyses du portique avec remplissage de maçonnerie sont ef-
fectuées pour cinq niveaux d'accélération (0, 5; 1, 0; 2, 0; 3, 0; 4, 0)xPGA. Les
résultats obtenus par la méthode simpli�ée proposée (M-UMRHA) en utilisant
di�érents systèmes non linéaires à un degré de liberté, sont comparés avec ceux
issus de l'analyse non linéaire dynamique classique (NLRHA) qui constituent
ici les résultats de référence. Pour évaluer le dommage produit dans le por-
tique, la valeur de déplacement di�érentiel entre étages est considérée comme
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un indicateur de dommage. Finalement, les valeurs obtenues pour l'indicateur
de dommage sont comparées aux limites données dans trois normes di�érentes :
l'Eurocode8, FEMA-273 et HAZUS.

5.2 Description de la structure

Dans le cadre du projet européen de recherche SPEAR (�Seismic perfor-
mance assessment and rehabilitation of existing buildings�), un bâtiment réel
asymétrique en béton armé a été testé sous chargement pseudo-dynamique au
Laboratoire ELSA du JRC, à Ispra. La structure SPEAR (Figure 5.1) se pré-
sente comme un bâtiment de type poteau-poutre de trois étages. Cette struc-
ture a été dimensionnée selon des codes non-parasismiques (sous gravité seule)
a�n qu'elle soit représentative des structures des années 60-70. Les principales
dé�ciences de cette structure par rapport aux codes parasismiques modernes
sont : excentricité importante du centre de masse par rapport au centre de
rigidité, poteaux faibles par rapport aux poutres rigides, joints poutre-poutre
désaxés par rapport aux axes des colonnes, manque d'étriers, insu�sances des
détails de ferraillage, . . .

La structure a été construite, sans considérer la protection vis-à-vis du
séisme, sous une charge de 0.5 KN/m2 de poids propre et de 2.0 KN/m2 de
charge d'exploitation en utilisant le code de conception appliqué en Grèce entre
1954 et 1995.

Figure 5.1: La structure de SPEAR
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(a) Plan de SPEAR

POUTRE B8 POUTRE B13

POTEAU 4 POTEAU 7 POTEAU 10

(b) Portique étudié

Figure 5.2: Structure de SPEAR

Pour des raisons de simplicité, nous nous référons au portique simple de
la structure SPEAR, entouré sur la Figure 5.2a, pour construire un portique
de deux baies de 4m et trois étages de 3m à l'exception du premier étage de
2.75m (Figure 5.2b). La section de toutes les colonnes est de 25x25cm (Figure
5.3b). La contribution des planchers à la rigidité des poutres est considérée par
la largeur e�cace de section en T. La valeur 7% de la portée libre de la poutre
est adoptée comme largeur e�cace de chaque côté de la section de poutre
(Fadris, 1994). Cette valeur se situe entre la limite prescrite par l'Eurocode 2
(1992) et la largeur recommandée pour la conception sous la gravité (Mwafy,
2001). Par ailleurs, le comportement dynamique étant principalement piloté
par les dégradations subies par les poteaux, compte tenu de leur souplesse
par rapport aux poutres, considérer la valeur de 10 % recommandée pour la
largeur e�cace des ailes de poutre n'aurait que très peu d'in�uence sur le
comportement dynamique.

La profondeur des poutres est de 50cm dont 15cm correspond à l'épaisseur
de la dalle (Figure 5.3a). Les barres de renforcement longitudinales et les cadres
d'étriers dans la section de poutres et de poteaux sont présentés sur la Figure
5.3.
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Poutre B8, B13

(a) Section de poutre

Poteau P4, P7, P10
(b) Section de poteau

Figure 5.3: Section des poutres et des poteaux

5.2.1 Modélisation par des poutres de Timoshenko

Les analyses numériques de comportement dynamique du portique sont ef-
fectuées à l'aide du code Cast3M qui est basé sur la méthode aux éléments �nis
(Millard, 1993). Les poutres et les poteaux sont modélisés au moyen d'éléments
de poutres multi�bres avec une cinématique de type Timoshenko. L'hypothèse
cinématique de Timoshenko pour les sections des poutres et poteaux permet
de mieux prendre en compte le cisaillement dans la section, comparativement
aux hypothèses classiques de Navier-Bernouilli. L'hypothèse de Timoshenko
est relative à la cinématique d'une section droite de poutre, ce qui entraîne
que la section normale à la �bre moyenne OX reste plane après la déformation
mais pas nécessairement normale à la �bre moyenne (planéité de la section
avec cisaillement). L'élément poutre multi�bres est basé sur la décomposition
géométrique de la section en �bres. Une loi unidirectionnelle de comportement
local en contrainte-déformation est ensuite associée à chaque �bre. La stratégie
de la modélisation multi�bre pour une poutre de Timoshenko est schématisée
sur la Figure 5.4.

Figure 5.4: Modélisation du modèle à �bre

Conformément à l'hypothèse de Timoshenko relative à la cinématique de
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la section, les déformations axiales ε et de cisaillements g dans une �bre i de la
section sont déduites des déplacements et rotations aux n÷uds de l'élément �ni
poutre (en �bre moyenne). Les expressions suivantes décrient les déformations
dans les �bres de la section :

εx =
∂ux
∂x

=
dUx
dx

+ z
dΘy

dx
− ydΘz

dx
εy = εz = 0

γxy =
∂ux
∂y

+
∂uy
∂x

=
dUy
dx
−Θz − z

dΘx

dx
= βy − z

dΘx

dx
(5.1)

γxy =
∂ux
∂z

+
∂uz
∂x

=
dUz
dx

+ Θy + y
dΘx

dx
= βz + y

dΘx

dx
γyz = 0

où (εx, εy, εz) sont les déformations axiales d'une �bre i de la section, (γxy, γxz, γyz)
les déformations de cisaillement d'une �bre i de la section, U = (Ux, Uy, Uz)
les déplacements aux n÷uds sur l'axe OX, Θ = (Θx,Θy,Θz) les rotations aux
n÷uds de l'élément �ni poutre, (βy, βz) les corrections des rotations précédentes
dues aux déformations transversales de cisaillement.

Les lois de comportement non linéaires associées aux matériaux constitu-
tifs de la section en béton armé permettent d'obtenir les contraintes relatives
à l'ensemble des zones composant la section. Dans le cas où le comportement
reste élastique, les contraintes aux niveaux des sections sont déduites des dé-
formations axiale et de cisaillement par :

σx = E.εx

σy = σz = 0

τxy = G.γxy (5.2)

τxz = G.γxz

τyz = 0

G = E/2(1 + υ)

où (σx, σy, σz) sont les contraintes axiales, (τxy, τxz, τyz) sont les contraintes
de cisaillement, E est le module d'Young, υ est la coe�cient de poisson et
G est le module de cisaillement. Les e�orts nodaux sont ensuite calculés par
intégration des contraintes dans la section et sur la poutre. L'élément �ni
utilisé ne comporte qu'une section d'intégration (fonction de forme linéaire
relativement à la �bre moyenne) au milieu de l'élément �ni en considérant
que la déformation axiale, la courbure et la déformation de cisaillement sont
constantes sur l'élément �ni a�n d'éviter le blocage en cisaillement.
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La force axiale Nx, les forces de cisaillement (Ty, Tz), les moments de �exion
(My,Mz) et le moment de torsionMx de l'élément �ni poutre sont déterminées
par l'intégration sur la section S :

Nx =

ˆ

s

σxdS

Ty =

ˆ

s

τxydS

Tz =

ˆ

s

τxzdS

Mx =

ˆ

s

(yτxz − zτxy)dS (5.3)

My =

ˆ

s

zσxdS

Mz =

ˆ

s

yσxdS

Du fait de la répartition non uniforme des contraintes de cisaillement, les
forces de cisaillement et le moment de torsion décrits dans le plan Oyz (repère
local) sont réduits par des coe�cients inférieurs ou égaux à 1, αy et αz selon
les équations suivantes :

Ty =

ˆ

s

αyτxydS

Tz =

ˆ

s

αzτxzdS (5.4)

Mx =

ˆ

s

(αzyτxz − αyzτxy)dS

où αy, αz sont les coe�cients associés respectivement aux contraintes de ci-
saillement τxy, τxz. Conformément au principe de réduction de section résistant
à l'e�ort tranchant, les coe�cients αy, αz prennent la valeur de 5/6.
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5.2.2 Portique sans remplissage

Considérant le portique illustré sur la Figure 5.2b avec deux baies et trois
étages, les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments de poutres
multi�bres avec une cinématique de type Timoshenko. En plus de la description
géométrique de la section en �bres, les lois de comportement uniaxiales pour
les matériaux béton et acier doivent être précisées a�n de les associer à chaque
�bre. Les �bres de béton sont caractérisées par la loi uniaxiale sous chargement
cyclique nommée �Béton_Uni� (Section 4.2.2), et la loi de Menegotto-Pinto
(Section 4.3) est utilisée pour reproduire le comportement des �bres d'acier
(armatures longitudinales). Les caractéristiques mécaniques du béton et de
l'acier sont résumées respectivement dans les tableaux 5.1 et 5.2. Compte tenu
du manque d'étriers au sein de la structure SPEAR, les �bres béton corres-
pondant à l'enrobage ou à la zone intérieure de la section, sont associées à la
même loi de comportement, négligeant ainsi les e�ets positifs du con�nement
sur la résistance en compression, apportés par la présence d'étriers.

Table 5.1: Caractéristiques du béton

Module d'élasticité E0 25000 MPa
Coe�cient de poisson υ 0.2
Masse volumique ρ 2500 Kg/m3

Limite en compression du
béton

σc0 26.4 MPa

Déformation en
compression au pic

εc0 0.211%

Contrainte résiduelle après
l'adoucissement en

compression
σpt 5.2 MPa

Pente dans la zone
d'adoucissement

Z 107.91

Limite en traction au pic σt 2.1 MPa
Contrainte résiduelle après
l'adoucissement en traction

σtr 0.42 MPa

Facteur dé�nissant
l'adoucissement de traction

r = εtm/εt 20

Paramètres de fermeture
souple

F1, F2, F
′
1, F

′
2 1, 1, 10, 10
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Table 5.2: Caractéristiques de l'acier

Module d'élasticité Ea 200000 MPa
Poisson ratio υ 0.3

Masse volumique ρ 7800 Kg/m3

Contrainte de plasticité σsy 474 MPa
Déformation de plasti�cation εsy 0.237%

Contrainte ultime σsu 651.6 MPa
Déformation ultime εsu 28%

Les valeurs des paramètres correctifs αy et αz qui réduisent les e�orts de
cisaillement et le moment de torsion, sont de 0.833 dans toutes les analyses.

5.2.3 Portique avec remplissage

Le remplissage en maçonnerie non armée est souvent employé pour les
portiques en béton armé ou en acier dans les constructions de plusieurs pays
européens. Dans la plupart des cas, les panneaux en maçonnerie sont consi-
dérés comme des éléments non structuraux. Dans la pratique, l'interaction de
ces panneaux avec les portiques a une in�uence importante sur la réponse glo-
bale de la structure. En général, la rigidité du remplissage en maçonnerie est
importante ce qui signi�e que la résistance du portique augmente signi�cative-
ment. En termes de modélisation, les panneaux en maçonnerie, qui ont un e�et
signi�catif sur la réponse globale de la structure soumise à des chargements
cycliques, sont modélisés par des bielles diagonales équivalentes, fonctionnant
uniquement en compression.

A�n de quanti�er l'e�et de l'élément de remplissage sur le comportement
global du portique en béton armé soumis à des chargements sismiques, nous
étudierons le portique présenté précédemment (Section 5.2.2) avec remplis-
sage en maçonnerie. Dans la modélisation numérique des murs en maçonnerie,
deux bielles diagonales sont utilisées pour remplacer le panneau de maçonnerie.
Chaque bielle suit la loi globale nommée �In�ll_Uni� décrite dans la Section
4.4 qui représente le comportement des murs de remplissage (Combescure et

al. 2000). Il s'agit d'un modèle non-linéaire d'endommagement-plasticité uni-
latéral avec adoucissement en compression et sans résistance en traction. Les
caractéristiques des bielles diagonales utilisées dans les analyses sont prises
conformément aux valeurs données dans un exemple de Combescure et al.

(2000). Les auteurs ont validé le macro-modèle pour les panneaux de rem-
plissage en le comparant aux résultats expérimentaux pour un portique avec
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remplissage en maçonnerie soumis à des chargements uniforme et cyclique. Le
Tableau 5.3 résume les caractéristiques mécaniques de la maçonnerie.

Table 5.3: Caractéristiques de la maçonnerie

Module d'élasticité E0 4000 MPa
Poisson ratio υ 0.0

Masse volumique ρ 1800 Kg/m3

Résistance maximale
en compression

f
′
c 2.2 MPa

Déformation au début
de la �ssuration

Dela 0.119�

Déformation au début
de la plasti�cation

Dlime 0.539�

Déformation axiale à
la �n de plateau

5�

Déformation axiale à
la �n de

l'adoucissement

15�
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5.3 Evaluation dynamique d'un portique en béton armé

5.3.1 Analyse modale

L'analyse vibratoire du portique est e�ectuée entre 0 et 100 Hz, ce qui
donne 59 modes de vibration. Seuls les trois premiers modes de �exion dans le
plan sont considérés dans les analyses de pushover. La Figure 5.5 montre les
déformées du portique ainsi que la déformée modale normalisée pour chacun de
ces trois modes de vibration, en ne considérant que les valeurs de déplacement
sur la colonne centrale.
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Figure 5.5: Les déformées de trois modes de vibration dans le plan du portique

Le Tableau 5.4 résume les fréquences et le pourcentage des masses modales
e�ectives. La masse modale e�ective du premier mode est de 88% ce qui signi�e
que le premier mode est largement dominant. Les déplacements de la structure
seront essentiellement gouvernés par le premier mode ; les autres modes auront
très peu d'in�uence sur les déplacements globaux.
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Table 5.4: Modes de vibration : Fréquences et masses modales e�ectives

Mode Fréquence (Hz) Masse modale (%)
X Y Z

1 1.9784 0.0 88 0.0
2 5.5724 0.0 9.5 0.0
3 8.0369 0.0 1.5 0.0

5.3.2 Analyse dynamique non linéaire (NLRHA)

a) Hypothèses du calcul
L'analyse dynamique non linéaire du portique est e�ectuée en le soumettant

à sa base à une accélération donnée en Figure 5.6. Le spectre en accélération
exhibe un contenu fréquentiel se situant principalement dans la gamme de
fréquences entre 1Hz et 6Hz, ce qui correspond aux deux premières fréquences
propres de la structure. Ce séisme d'accélération maximale ||a|| = 1.47 m/s2

(PGA : �Peak Ground Acceleration�) a été appliqué sur la structure complète
SPEAR durant le test pseudo-dynamique dans une direction du portique ; une
deuxième excitation dans l'autre direction complétait le séisme bi-directionnel
appliqué à la structure complète SPEAR. Ici, nous considérons uniquement un
portique dans le plan (Y, Z), encastré à sa base et soumis à une accélération
selon la direction Y.

L'analyse dynamique a été e�ectuée en utilisant le code d'éléments �nis
Cast3M. L'équation de mouvement discrétisée dans le domaine spatial avec la
méthode aux éléments �nis, s'écrit :

m.ü+ c.u̇+ fs(u, signu̇) = −m.i.üg(t) (5.5)

où m est la matrice de masse, c est la matrice d'amortissement visqueux
et fs(u, signu̇) dépendant de l'histoire des déplacements, i est le vecteur qui
donne la direction de séisme üg(t).

L'équation précédente est directement résolue dans la base physique en
adoptant un schéma d'intégration temporelle de type Newmark implicite (schéma
de l'accélération moyenne). Selon ce schéma qui permet de discrétiser dans le
domaine des temps l'équation du mouvement (qui devient alors discrète en
espace et en temps), l'équation est écrite en début et �n de pas de temps : l'ac-
célération en �n de pas de temps est résolue suivant un schéma itératif de type
Newton. Ce schéma est implémenté dans la procédure PASAPAS de Cast3M
qui permet de traiter les non linéarités matérielles et géométriques. Ici, nous
nous contentons de la non-linéarité matérielle ; nous nous situons sous l'hy-
pothèse des petites perturbations, c'est-à-dire que nous supposons la linéarité
géométrique compte tenu des faibles déplacements de l'ouvrage par rapport
à sa taille. Au sein des itérations de Newton, la convergence du schéma est
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obtenue en utilisant la matrice de rigidité élastique et non la matrice tangente
du fait des di�cultés de convergence inhérentes aux modèles de comportement
en régime adoucissant ou décharge.

Un amortissement de type Rayleigh (Figure 5.7), proportionnel à la ma-
trice de masse et à la matrice de raideur, est adopté en choisissant un taux
d'amortissement visqueux de 0.25% a�n de faciliter la convergence de l'algo-
rithme de Newton et de �ltrer les plus hautes fréquences. Cette valeur est faible
par rapport aux valeurs classiquement utilisées, de l'ordre de 1 à 2%. Aucun
amortissement visqueux n'avait été pris en compte au sein du test pseudo-
dynamique. Nous faisons l'hypothèse que le faible taux d'amortissement adopté
est conforme à l'expérience. Notons, en�n, que seul un portique est considéré
dans ce cas test pour des raisons de simplicité et que nous ne cherchons pas
à reproduire les résultats des essais sur une maquette asymétrique (SPEAR)
sous séismes bidirectionnels.

L'amortissement de Rayleigh prend en compte deux amortissements qui
sont proportionnels respectivement à la matrice de raideur k et à la matrice
de masse m. La matrice d'amortissement c est donnée par :

c = αm+ β k (5.6)

Les paramètres α et β sont donnés par :

α =
2ξω1ω2

ω1 + ω2

β =
2ξ

ω1 + ω2

(5.7)

où ω1, ω2 sont les pulsation des mode 1 et 2 respectivement. Le taux d'amor-
tissement ξ s'exprime alors en fonction de la pulsation :

ξn =
α

2ωn
+
βωn

2
(5.8)

Selon Combescure (2006) l'amortissement reste pratiquement constant sur
une gamme de fréquences importante, donc nous considérons un amortissement
réduit ξ identique (ξ = ξ1 = ξ2) pour les deux premières fréquences a�n de
déterminer les paramètres dans l'équation (5.8).
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Figure 5.6: L'accélération et le spectre du séisme appliqué sur le portique de
SPEAR

Figure 5.7: Evolution de l'amortissement réduit en fonction de la fréquence
pour le modèle d'amortissement de Rayleigh selon Combescure (2006)

b) Résultats du calcul
En appliquant l'accélérogramme précédent avec un niveau d'accélération de

0.5xPGA, les résultats de l'analyse dynamique du portique sous le chargement
sismique nous permettent de visualiser les déformations locales des matériaux.
Nous considérons ici les déformations extrêmes au cours du temps (maximale
pour la traction et minimale pour la compression), caractérisant le dommage
subi par le béton en compression et en traction. Sur la Figure 5.8, les niveaux
de déformations maximales sont présentés en termes d'isovaleurs : par exemple,
pour un élément �ni poutre multi�bres particulier, l'isovaleur correspond à une
valeur de déformation maximale (maximum dans la section et dans le temps).
Nous constatons, qu'en �n de calcul sismique, la valeur de compression dans
le béton atteint 0.08% ce qui reste bien en-deçà de la valeur ultime de 0.35%
couramment utilisée dans les codes de construction (Eurocode 2, 1992). Le
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niveau de déformation en traction dans le béton atteint 0.45%, ce qui montre
qu'il peut y avoir �ssuration de quelques �bres de béton.

Sur la Figure 5.8c, les déformations maximales de l'acier correspondant
à un pic de déplacement sont montrées. Constatons que la valeur maximale
atteignant 0.4% dépasse la limite de plasti�cation de 0.24% ce qui indique
que les aciers ont plasti�é, mais le dommage des aciers reste assez faible par
rapport à la déformation ultime qui est égale à 28%.

Nous constatons que les déformations sont concentrées dans les poteaux ce
qui montre que le portique est bien de type de �poutre forte � poteau faible�.

(a) Compression du béton (b) Traction du béton
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Figure 5.8: Déformations des matériaux du portique

Par la suite, les résultats globaux issus de l'analyse dynamique non linéaire
exprimés en termes de déplacements et de déplacements relatifs entre étages,
seront utilisés a�n de valider la méthode d'analyse modale non linéaire décou-
plée modi�ée (M-UMRHA). Les résultats globaux issus de l'analyse dynamique
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non linéaire constituent les résultats de référence et seront donnés dans la suite
lors des comparaisons avec la méthode M-UMRHA.

5.3.3 Analyse modale non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA)

Les courbes modales de pushover pour les trois premiers modes de vibration
sont obtenues en e�ectuant une analyse quasi-statique du portique de SPEAR.
La répartition géométrique d'e�orts durant cette analyse est donnée par le
produit mφn qui est ensuite ampli�é par un facteur scalaire jusqu'à l'atteinte
de la capacité de la structure. La Figure 5.9 représente les courbes modales
de pushover pour les trois premiers modes avec la déformée de chaque mode
à la �n de l'analyse quasi-statique de pushover. La pente initiale des courbes
de pushover modal pour les modes 2 et 3 est plus raide que celle du premier
mode.

Ceci peut se montrer aisément : la pente de chaque courbe de pushover
modal est fonction de la pulsation modale (Section 2.4) ; l'application de la ré-
partition d'e�orts m.φn durant l'analyse quasi-statique donne un déplacement
de φn/ω2

n en tout début de chargement car le système est toujours linéaire au
début du calcul de pushover modal. En e�et, l'équation à résoudre en statique
s'écrit :

Fext = Fint (5.9)

On considère un chargement de type pushover suivant le mode 1 :

Fext = αmφn (5.10)

avec un coe�cient multiplicateur α qui est su�samment faible pour que la
structure reste linéaire.

L'équation statique (5.9) s'exprime alors par :

k u = αmφn (5.11)

u étant l'inconnue.
Or, par dé�nition de la déformée modale φn, on a :

k φn = ω2
nmφ (5.12)

D'où la réponse statique u solution de l'équation (5.11) :

u = α
φn
ω2
n

(5.13)

La force à la base de la courbe de pushover modal en tout début de char-
gement est donnée par :

Vbn = k u 1x (5.14)
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En e�et, la force à la base de la structure est égale à la somme des forces aux
planchers, le vecteur 1x donnant la direction du séisme (toutes les composantes
sont nulles, à l'exception des degrés de liberté de translation dans la direction
du séisme).

En substituant les équations 5.12 et 5.13 dans l'équation 5.14, on trouve :

Vbn = k
φn
ω2
n

1x

Vbn = ω2
nm

φn
ω2
n

1x (5.15)

Vbn = φTn m 1x = Ln

La transformation suivante permet de passer du système complet à plu-
sieurs degrés de liberté à un système à un degré de liberté :

Fsny
Ln

=
Vbn
M∗

n

, Dn =
un,r

Γn.φn,r
(5.16)

La pente sécante du système à un degré de liberté s'obtient par :

Fsn
Ln

/Dn = ω2
n (5.17)

En conclusion, la pente initiale de la courbe de pushover modal selon le
mode n est égale à la pulsation du mode n au carré.

Il est donc normal de trouver que la pente initiale des courbes de pushover
pour les modes 2 et 3 est plus raide que celle du premier mode car la pulsation
des modes 2 et 3 est plus importante que la pulsation du premier mode.

Le premier mode contribue essentiellement à la réponse globale de la struc-
ture (masse modale e�ective de 88%). Les modes 2 et 3 ont une in�uence assez
faible sur la réponse globale et nous constatons sur la Figure 5.9 que les pusho-
ver en mode 2 et 3 entrainent des mécanismes de ruine de type �étage souple�
(phénomène de �Soft Story� dans la littérature) localisé au dernier étage ou
au deuxième étage. Le pushover modal selon le mode fondamental exhibe de
façon classique une ruine au rez-de-chaussée. Pour une valeur donnée de la
force à la base du portique, nous trouvons que le comportement en termes
de déplacements est principalement dominé par le premier mode qui est plus
�exible par rapport aux modes rigides 2 et 3.
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Figure 5.9: Courbe de pushover pour les trois premiers modes avec la défor-
mée modale à la �n de l'analyse quasi-statique

Au cours de l'analyse modale non linéaire découplée modi�ée, désignée par
le sigle M-UMRHA, quatre modèles globaux hystérétiques à un degré de liberté
sont envisagés. Ceux-ci sont obtenus grâce à l'idéalisation de la courbe de
pushover. De même, le modèle global à fréquence dégradée est issu du calcul de
pushover. Ces modèles globaux sont utilisés pour reproduire le comportement
non linéaire de systèmes à un degré de liberté sous chargement sismique ; les
réponses temporelles de ces systèmes sont ensuite combinées, de façon analogue
à un calcul dynamique linéaire sur une base de modes de vibration, pour obtenir
la réponse totale du système.

Pour l'ensemble des modèles à un degré de liberté non linéaire proposés,
un taux d'amortissement visqueux ξn doit être adopté. Les quatre modèles
élasto-plastiques fournissent un amortissement supplémentaire de nature hys-
térétique. Pour ces quatre modèles, nous prenons un taux d'amortissement
visqueux faible égal à 0.25%. Notons que, outre l'amortissement visqueux,
l'amortissement hystérétique évolue au cours du temps selon le degré de plas-
ti�cation du modèle. Pour le modèle global à fréquence dégradée, l'amortisse-
ment est uniquement de nature visqueuse puisque la décharge et recharge du
modèle s'e�ectue suivant une raideur sécante ; un taux d'amortissement de 3%
est alors adopté.

5.3.4 Comparaison des résultats globaux sous deux niveaux d'ac-
célération de séisme

Deux niveaux d'accélération (0.5xPGA et PGA) sont appliqués sur le por-
tique SPEAR pour valider la procédure M-UMRHA par rapport aux résultats
de référence de l'analyse dynamique non linéaire NLRHA. Les comparaisons
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de l'histoire des déplacements, des déplacements maximaux à chaque étage
et des déplacements relatifs entre étages sont présentées en utilisant les cinq
approches de systèmes non linéaires à un degré de liberté : le modèle élasto-
plastique proposé par Chopra et al. (2001), les deux modèles élasto-plastiques
avec des courbes enveloppes di�érentes, le modèle hystérétique modi�é de Ta-
keda et le modèle avec une fréquence dégradée.

En appliquant l'accélération d'un niveau de 0.5xPGA, la Figure 5.10 montre
l'histoire des déplacements en tête du portique obtenue en combinant les ré-
ponses modales de trois modes de vibration.

Figure 5.10: Comparaison de l'histoire des déplacements entre la procédure
NLRHA vs la procédure M-UMRHA en utilisant cinq approches de système
NLSDF

On constate que la procédure M-UMRHA avec le modèle à fréquence dégra-
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dée f(X) donne une bonne corrélation avec la procédure NLRHA aux niveaux
des valeurs maximales ainsi qu'aux niveaux des pics ; les périodes de vibration
sont de plus bien reproduites. Cette modélisation simpli�ée est donc à même de
reproduire le comportement dynamique non linéaire de la structure portique
considérée.

Il est important de noter que la combinaison des réponses modales du por-
tique est e�ectuée en considérant le premier mode comme �non linéaire� dans
le sens où l'histoire du déplacement est déduite d'un système non linéaire à
1ddl, tandis que les déplacements en temps des modes 2 et 3 sont calculés à
l'aide d'un oscillateur linéaire. Les courbes de pushover modal pour les modes
2 et 3, données dans la Figure 5.9, ne sont donc pas utilisées, la structure se
comportant essentiellement suivant son premier mode de vibration. Le dépla-
cement total s'écrit alors comme la somme de contributions non linéaires et
linéaires :

u(t) = uNL1 (t) +
3∑

n=2

uLn(t) (5.18)

La Figure 5.11 montre la dégradation de la fréquence associée au système
non linéaire à un degré de liberté pour le mode 1. La réponse temporelle
uNL1 (t) du premier mode est obtenue en s'appuyant sur la description de la
chute de fréquence caractérisée par la courbe f(X), le paramètre X étant ici
le déplacement en tête du portique. Cette courbe f(X) est directement issue
du pushover en mode 1 comme expliqué précédemment (2.5.2.2).

Figure 5.11: Dégradation de fréquence du premier mode en fonction du dé-
placement en tête

Sur les Figures 5.12 et 5.13, les valeurs maximales des déplacements et des
déplacements di�érentiels à chaque étage obtenus par la procédure simpli�ée
M-UMRHA en utilisant les cinq systèmes non linéaires à un degré de liberté,
sont comparés aux résultats de référence issus d'une analyse transitoire non
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linéaire (procédure NLRHA) pour les deux niveaux de PGA. Les résultats sont
globalement satisfaisants et valident le modèle à fréquence dégradée f(X), avec
une surestimation légère de ces valeurs au troisième étage, pour reproduire le
mouvement global du portique.

Figure 5.12: Comparaison de déplacements des étages entre la procédure
NLRHA vs la procédure M-UMRHA en utilisant cinq approches de système
NLSDF

Figure 5.13: Comparaison de déplacements di�érentiels entre étages entre la
procédure NLRHA vs la procédure M-UMRHA en utilisant cinq approches de
système NLSDF
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Les erreurs d'évaluation des déplacements entre la procédure proposée M-
UMRHA en utilisant le modèle à fréquence dégradée f(X) et l'analyse dyna-
mique non linéaire sont de 6% à 21% et de 3% à 18%, pour les deux niveaux
de PGA respectivement. Ces valeurs d'erreurs qui sont assez satisfaisantes,
rendent la méthode M-UMRHA acceptable pour évaluer la réponse dynamique
d'une structure soumise à un séisme. Il est important de souligner que la mé-
thode simpli�ée, désignée par le sigle M-UMRHA, permet des réductions dras-
tiques de temps de calcul par rapport à une analyse transitoire non linéaire.
Plus précisément, une fois la courbe de pushover modal obtenue, la réponse
dynamique en termes des déplacements et des déplacements di�érentiels entre
étages à une accélération peut être évaluée en moins d'une minute seulement
en utilisant le modèle à fréquence dégradée f(X).

5.3.5 E�et de l'évolution des déformées modales

Les résultats globaux obtenus précédemment par l'analyse modale non li-
néaire découplée modi�ée M-UMRHA supposent des modes de vibration in-
changés au cours de la sollicitation sismique, bien que nous sommes clairement
dans le domaine non linéaire. Dans cette section, cette dégradation des modes
de vibration au cours de l'endommagement de la structure, présentée dans la
Section (2.5.4), est prise en compte de façon simpli�ée à travers le calcul de
pushover modal. En e�et, lorsque la structure élastique est soumise à un char-
gement modal de type matrice de masse multipliée par un mode de vibration
d'ordre n, la déformée élastique obtenue correspond exactement au mode de
vibration d'ordre n. Autrement dit, en début de pushover modal, la déformée
coïncide avec le mode de vibration. Au fur et à mesure que les endommage-
ments progressent au sein de la structure soumise au chargement de pushover
modal, la déformée s'éloigne du mode de vibration. Cet e�et de dégradation
est pris en compte par la suite dans le calcul de la réponse dynamique de
la structure par la méthode simpli�ée M-UMRHA. Nous évaluerons l'amé-
lioration apportée par la dégradation de la forme des modes en fonction du
dommage sur les résultats globaux en termes de déplacements et déplacements
di�érentiels.

Dans la suite, trois approches di�érentes sont considérées en investiguant
pour le premier mode de vibration les cas où :

� le premier mode de vibration est non dégradé, c'est-à-dire correspondant
à la déformée modale issue de l'analyse modale et est conservée sans
modi�cation quels que soient les niveaux de déplacements obtenus au
cours de la simulation par la méthode simpli�ée M-UMRHA.

� le premier mode est dégradé au cours de la simulation en pilotant sa
dégradation par rapport à un indicateur de dommage. Ici, on prendra le
déplacement maximum en tête comme indicateur de dommage.
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� Le premier mode est dégradé au cours de la simulation, de même que
les facteurs de participation modales qui interviennent dans l'expression
du déplacement total, qui prend la forme d'une somme des contributions
modales.

Dans le cas où le premier mode de vibration est considéré inchangé au cours
de la procédure simpli�ée M-UMRHA, le déplacement total prend la forme
d'une combinaison entre la contribution du premier mode dit �non linéaire�
(dans le sens où l'histoire du déplacement est déduite d'un système non linéaire
à 1ddl) avec les contributions des modes classiques linéaires suivant les modes 2
et 3 (réponse temporelle issue donnée par la réponse d'un oscillateur linéaire).
Le déplacement total s'écrit :

u(t) = Γ1.φ1.D
NL
1 (t) +

3∑
n=2

Γn.φn.D
L
n (t) (5.19)

Dans le deuxième cas , la déformée modale dégradée est exprimée en
fonction d'un indicateur de dommage X. La forme du premier mode dégradé,
noté φ

′
n(X), est substituée dans l'expression précédente au mode de vibration

classique φn obtenu par l'analyse modale. Le déplacement total prend alors la
forme suivante :

u(t) = Γ1.φ
′

1[X(t)].DNL
1 (t) +

3∑
n=2

Γn.φn.D
L
n (t) (5.20)

où φ
′
1[X(t)] est la déformée modale qui se dégrade au cours du temps en fonc-

tion de la valeur maximale de déplacement en tête au cours de l'histoire :
X(tn) = max|u(tn)|.

Les déformées du portique au début et à la �n du chargement quasi-statique
ainsi que la dégradation de la déformée modale normalisée du premier mode
de vibration durant le chargement quasi-statique sont illustrées sur la Figure
5.14. Nous constatons que la forme est clairement modi�ée au fur et à mesure
de l'apparition des dommages. La première déformée correspond au mode de
vibration issu de l'analyse modale. La dernière déformée exhibe un mécanisme
d'étage souple localisé au rez-de-chaussée.
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Figure 5.14: La dégradation de la déformée modale et les déformées du por-
tique

En�n, la dernière combinaison des contributions modale considère la dé-
gradation de la déformée modale et du facteur de participation modale Γ

′
1[X(t)]

du premier mode. Le déplacement total devient alors :

u(t) = Γ
′

1[X(t)].φ
′

1[X(t)].DNL
1 (t) +

3∑
n=2

Γn.φn.D
L
n (t) (5.21)

La Figure 5.15 montre la dégradation du facteur de participation modale
Γ

′
1[X(t)] pendant le chargement quasi-statique du premier mode de vibration.

Nous observons que le facteur de participation modale est globalement dé-
croissant lorsque les endommagements progressent au sein de la structure.
Toutefois, une croissance ponctuelle est exhibée pour un déplacement en tête
de 5 cm. Dans la suite, on continuera de parler de la dégradation du facteur
de participation modale.

Figure 5.15: La dégradation du facteur de participation modale du portique
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Les équations 5.20 et 5.21 nous permettent de calculer la réponse de la
structure soumise à une accélération sismique. Pour la structure portique
SPEAR, ces trois approches seront comparées dans la suite en considérant
le modèle à 1 degré de liberté à fréquence dégradée qui nous a donné dans la
section précédente les résultats les plus probants. Notons que les approches de
calcul de recombinaison modale décrites par les équations 5.20 et 5.21 peuvent
aussi bien s'appliquer aux autres modèles globaux de type hystérétique pré-
sentés dans la Section (2.5.2.1) : il su�t que calculer pour chaque instant tn
le déplacement en tête de la structure maximum au cours de l'histoire de la
réponse X(tn) = max|u(tn)| qui pilote la dégradation de la déformée modale
et des facteurs de participation modales.

La comparaison des déplacements en tête du portique obtenus en combinant
les réponses modales de trois modes suivant les formules 5.19, 5.20 et 5.21 avec
le déplacement issu de l'analyse dynamique non linéaire NLRHA est illustrée
sur la Figure 5.16. Nous constatons que la prise en compte de la dégradation
de la déformée modale n'in�ue en rien la valeur de déplacement en tête. En
e�et, la dégradation de déformée modale permet de changer la forme du mode
mais la valeur de la déformée (non dégradée ou dégradée) reste égale à 1 en
tête. Par contre, la prise en compte de l'évolution du facteur de participation
modale modi�e la réponse en tête, comme cela est souligné sur la Figure 5.16.
Nous pouvons noter une très légère amélioration des résultats pour le premier
niveau d'accélération (0.5xPGA), si l'on considère à la fois la dégradation de
déformée modale et l'évolution du facteur de participation modale.

Figure 5.16: Comparaison de déplacement en tête du portique entre la pro-
cédure NLRHA vs la procédure M-UMRHA en considérant la dégradation de
la déformée modale et l'évolution du facteur de participation modale

Sur les Figures 5.17 et 5.18, les déplacements à chaque étage et les déplace-
ments di�érentiels entre étages obtenus en combinant les réponses modales de
trois modes suivant les formules 5.19, 5.20 et 5.21 sont comparés avec ceux issus
de l'analyse dynamique non linéaire NLRHA pour deux niveaux d'accélération.
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Nous trouvons que la prise en compte de la dégradation de la déformée
modale φ

′
1(X) ainsi que celle du facteur de participation Γ

′
1[X(t)] améliore

globalement les déplacements et les déplacements di�érentiels entre étages, en
particulier pour le premier niveau d'accélération (0.5xPGA). En e�et, pour
ce premier niveau d'accélération, la courbe de dépacements maximaux, avec
modes et facteurs de participation dégradés, est très proche de la courbe de
référence (NLRHA). Pour le second niveau d'excitation, la courbe de déplace-
ments maximaux (en noir) avec prise en compte de la dégration de la déformée
modale s'éloigne de la courbe de référence (en rouge) par rapport au calcul sans
dégradation de la déformée modale (courbe en bleue). Néanmoins, il est im-
portant de noter que la forme de courbe prédite est la plus en adéquation avec
la courbe de référence que la première courbe (en bleue) relative au cas sans
dégradation de la déformée modale. Notons que pour ces deux approches, le
déplacement en tête, qui joue le rôle de l'indicateur de dommage X, reste le
même : les facteurs de participation modales sont identiques, seule la forme
du mode est changée. En�n, nous constatons que la troisième approche, qui
combine la dégradation de la déformée modale et la dégradation des facteurs
de participation modales, permet une amélioration notable, que ce soit pour
le premier niveau d'accélération (0.5xPGA) que pour le second niveau d'accé-
lération (1.0xPGA) pour lequel la forme de la courbe s'apparente à la forme
de la courbe de référence (Figure 5.17b).

(a) 0.5xPGA (b) 1.0xPGA

Figure 5.17: Déplacements du portique entre la procédure NLRHA vs la
procédure M-UMRHA en considérant la dégradation de la déformée modale et
l'évolution du facteur de participation modale
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(a) 0.5xPGA (b) 1.0xPGA

Figure 5.18: Déplacements di�érentiels entre étages du portique entre la pro-
cédure NLRHA vs la procédure M-UMRHA en considérant la dégradation de
la déformée modale et l'évolution du facteur de participation modale

A�n d'évaluer la pertinence des trois approches, les erreurs sur les va-
leurs de déplacements des étages, sont présentées sur la Figure 5.19. Pour
le premier niveau d'accélération (0.5xPGA), la réponse modale du premier
mode qui considère la dégradation de la déformée modale donne des erreurs
acceptables variant de 0.5 à 7%. Par contre, pour le deuxième niveau d'accé-
lération (1.0xPGA), la réponse selon le mode évolutif est moins satisfaisante
car il n'améliore pas l'estimation des déplacements des étages (Figure 5.19b).
Comme cela a été souligné précédemment, il faut noter que, bien que l'erreur
soit plus grande, la forme de la courbe des déplacements maximaux (Figure
5.17) est plus pertinente que celle prédite par l'approche sans dégradation de
la déformée modale et du facteur de participation modale.

La Figure 5.20 montre les erreurs d'estimation des déplacements di�éren-
tiels entre étages.

En ce qui concerne les déplacements di�érentiels entre étages, la prise en
compte de la dégradation de déformée modale et du facteur de participation
modale permet de diminuer signi�cativement les erreurs pour les deux niveaux
d'accélération appliquées.

En résumé, la prédiction de la réponse dynamique non linéaire du portique
SPEAR par la méthode d'analyse modale non linéaire découplée modi�ée,
désignée par le sigle M-UMRHA, est nettement améliorée lorsque l'on prend
en compte la dégradation des modes au cours du temps et celle des facteurs
de participation modales.

Il est intéressant de remarquer que les deux approches investiguées dans
cette section généralisent le modèle à 1 ddl à fréquence dégradé. En e�et, la
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réponse temporelle du modèle à 1 ddl est pilotée par un indicateur de dommage,
que nous avons choisi comme étant le déplacement maximum en tête. Ainsi,
la fréquence de l'oscillateur chutait en fonction de l'indicateur de dommage
global. A présent, la variante proposée consiste également à dégrader les modes
et les facteurs de participation modales en fonction de ce même dommage
global.

(a) 0.5xPGA (b) 1.0xPGA

Figure 5.19: Erreurs de déplacements du portique en utilisant la procédure
M-UMRHA avec la prise en compte de la dégradation de la déformée modale
et de l'évolution du facteur de participation modale

(a) 0.5xPGA (b) 1.0xPGA

Figure 5.20: Erreurs de déplacements di�érentiels entre étages du portique
en utilisant la procédure M-UMRHA avec la prise en compte de la dégradation
de la déformée modale et de l'évolution du facteur de participation modale
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5.3.6 Evaluation du dommage

A�n d'évaluer le dommage produit dans le portique, la valeur de déplace-
ment di�érentiel entre étages est considérée comme un indicateur de dommage
quantitatif pour caractériser le dommage. Ainsi, nous allons comparer les dé-
placements di�érentiels entre étages par rapport aux limites données dans trois
normes di�érentes : l'Eurocode 8, FEMA-273 et HAZUS. Chaque norme dé�nit
di�érents niveaux de dommage pour plusieurs types de structures.

Pour le premier niveau d'accélération (0.5xPGA), les trois normes donnent
le même niveau de dommage en utilisant les résultats de l'analyse modale non
linéaire découplée modi�ée M-UMRHA avec le modèle f(X) ou les résultats
issus de la méthode de référence (analyse dynamique non linéaire, NLRHA)
pour les trois étages. Par contre, nous constatons que, pour le deuxième niveau
d'accélération (1.0xPGA), la méthode M-UMRHA surestime légèrement le
dommage par rapport à la méthode NLRHA, en particulier au premier étage.

Table 5.5: Niveaux de dommage du protique pour deux niveaux d'accélération
en utilisant trois normes

Etage Drift 0.5xPGA
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

1 0.0081 0.0072 Non Non Modéré Modéré Non Non

2 0.0068 0.0069 Non Non Modéré Modéré Non Non

3 0.0016 0.0024 Non Non Non Non Non Non

Etage Drift 1.0xPGA
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

1 0.0136 0.0172 Non Oui Modéré Important LS LS

2 0.0101 0.0082 Non Non Modéré Modéré LS Non

3 0.0032 0.0032 Non Non Non Non Non Non

En observant les résultats des trois normes pour les deux niveaux de PGA
(Tableau 5.5), nous trouvons que la norme HAZUS est plus conservative que
les autres normes pour identi�er le niveau de dommage. Le Tableau 5.6 décrit
les di�érents états de dégradation donnés par la norme HAZUS un degré de
dommage.
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Table 5.6: Degré de dommage selon HAZUS (2003) pour un portique en béton
armé

Degré de
dommage

Limite de
déplacement relatif
entre étages (ID)

Niveau de
dommage

0 ID < 0.0040 Aucun dégât
1 0.0040 ≤ ID < 0.0064 Léger
2 0.0064 ≤ ID < 0.016 Modéré
3 0.016 ≤ ID < 0.04 Important
4 ID > 0.04 ruine

La Figure 5.21 représente le degré de dommage selon la norme HAZUS en
comparant l'analyse modale non linéaire découplée modi�ée M-UMRHA avec
le modèle f(X) et la méthode d'analyse dynamique non linéaire (NLRHA)
pour les deux niveaux de PGA. Les comparaisons indiquent que le modèle à
fréquence dégradée f(X) est pertinent pour l'évaluation de l'endommagement
subi par le portique, en particulier pour le premier niveau de PGA où les deux
courbes sont confondues.
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Figure 5.21: Degré de dommage selon la norme HAZUS pour deux niveaux
de PGA
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5.4 Evaluation dynamique d'un portique en béton armé
avec remplissage

L'objectif de ce travail est de montrer que la procédure proposée d'analyse
modale non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA) peut fournir des éva-
luations �ables de la réponse globale pour di�érents types de structures sous
chargement sismique. Pour cette raison, après avoir validé la procédure sur
un portique en béton armé, nous allons nous intéresser à l'analyse du même
portique en ajoutant des murs de remplissage en maçonnerie. Dans la modé-
lisation numérique, le panneau de maçonnerie est remplacé par deux bielles
diagonales qui suivent la loi globale de Combescure et al. (2000) dénommée
�In�ll_Uni� dans le code Cast3M.

5.4.1 Analyse modale

De même que le portique sans remplissage, nous allons considérer que les
trois premiers modes de vibration dans l'analyse modale non linéaire découplée
modi�ée (M-UMRHA) a�n d'évaluer la réponse globale du portique en termes
de déplacements et de déplacements di�érentiels entre étages. Les déformées
modales normalisées de ces trois modes (modes dans le plan de portique) sont
illustrées sur la Figure 5.22.

Figure 5.22: Déformées modales normalisées dans le plan pour le portique
avec remplissage en maçonnerie

Les fréquences et les pourcentages des masses modales e�ectives sont pré-
sentés dans le Tableau 5.7. La masse modale e�ective, donnée en pourcentage,
exprime l'importance du mode considéré sur la réponse globale de la structure.
Constatons que la masse modale e�ective des modes 2 et 3 est de 0.007% et
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0.07% respectivement contre 75% pour le premier mode : il est clair que les
modes 2 et 3 sont des modes locaux qui ont, contrairement aux modes globaux,
une masse modale e�ective très faible.

Par conséquent, nous pouvons considérer que le premier mode est dominant
et que les modes 2 et 3 ne participent pas de façon signi�cative à la réponse
globale de la structure.

Table 5.7: Modes de vibration : Fréquences et masses modales e�ectives

Mode Fréquence (Hz) Masse modale (%)
X Y Z

1 8.4934 0.0 75.95 2.48
2 16.363 0.0 0.007 0.015
3 17.379 0.0 0.07 1.912

Le mouvement global de la structure est dominé en général par les modes
globaux, tandis que les modes locaux ont une in�uence quasiment nulle sur la
réponse globale ce qui est clairement montré sur la Figure 5.23 qui illustre les
déformées modales des trois premiers modes de vibration.

(a) Mode 1 (global) (b) Mode 2 (local) (c) Mode 3 (local)

Figure 5.23: Déformées modales pour les trois premiers modes de vibration

5.4.2 Analyse dynamique non linéaire (NLRHA)

Le comportement dynamique non linéaire du portique avec remplissage en
maçonnerie est calculé en appliquant le séisme donné précédemment en Figure
5.6, avec di�érents niveaux d'accélération (0.5, 1.0, 2.0, 3.0, 4.0)xPGA. Le taux
d'amortissement visqueux ξ adopté durant l'analyse est de 3%. Les résultats
obtenus sont considérés pour valider l'analyse modale non linéaire découplée
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modi�ée (M-UMRHA) en utilisant uniquement le modèle à fréquence dégradée
f(X).

Les déformations locales des matériaux en présence sont obtenues par l'ana-
lyse dynamique non linéaire. En appliquant un accélérogramme d'un niveau de
4.0xPGA, la compression de béton, la traction de béton, la déformation maxi-
male d'acier et la compression dans les bielles de maçonnerie sont illustrées sur
la Figure 5.24.

(a) Compression dans le béton (b) Traction dans le béton

(c) Déformation dans les aciers (d) Compression dans les bielles maçon-
nerie

Figure 5.24: Déformations des matériaux du portique avec remplissage

Remarquons que la valeur de compression dans le béton atteignant 0.055%
est assez loin de la valeur ultime donnée dans l'Eurocode 2 (1992) de 0.35%. Le
niveau de déformation en traction dans le béton atteint 0.55%, ce qui montre
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qu'il peut y avoir �ssuration de quelques �bres de béton pour la section consi-
dérée. En ce qui concerne les aciers, nous constatons que la valeur maximale
atteignant 0.55% dépasse la limite de plasti�cation de 0.24% ce qui indique
que les aciers ont plasti�é, mais le dommage des aciers reste assez faible par
rapport à la déformation ultime qui est égale à 28%. Il est à noter que les dé-
formations maximales de l'acier correspondent à un pic de déplacement. Avec
un niveau d'accélération de 4.0xPGA qui est égal à 0.6xg, la valeur maximale
de compression dans les bielles de maçonnerie atteint 0.7% ce que excède le
plateau plastique. Cette valeur signi�e le comportement adoucissant de la ma-
çonnerie mais elle reste loin de la déformation ultime à la ruine qui est égale
à 1.5%. En�n, nous constatons que les zones de forte compression du béton
sont localisées dans les poteaux plutôt que dans les poutres car le portique est
de type de �poutre forte � poteau faible� du fait du dimensionnement de la
maquette SPEAR selon des codes de construction passés non-parasismiques.
Ainsi, le dommage dans les bielles de maçonnerie se concentre dans les deux
premiers étages.

5.4.3 Analyse (M-UMRHA) utilisant le modèle à fréquence dégra-
dée f(X)

La courbe d'analyse quasi-statique du portique avec remplissage en ma-
çonnerie suivant le premier mode de vibration (pushover modal selon le mode
fondamental) est donnée sur la Figure 5.25, de même que la déformée en �n
de calcul. Les autres modes ne participant que très peu au comportement glo-
bal ne sont pas considérés dans les calculs de pushover. Nous constatons que
la déformée du portique con�rme les lieux de concentration des déformations
montrés précédemment par les analyses dynamiques.

Figure 5.25: Courbe de pushover pour le premier mode avec la déformée du
portique
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Après avoir obtenu la courbe de pushover modal relative au premier mode,
nous allons conduire la procédure simpli�ée précédente, c'est-à-dire l'analyse
modale non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA), en utilisant uniquement
le modèle global à fréquence dégradée f(X).

Le taux d'amortissement adopté pour le modèle global non linéaire à 1ddl
à fréquence dégradée est de 4.5% ; il est pris supérieur à celui considéré dans
l'analyse dynamique non linéaire du portique SPEAR sans maçonnerie (3%),
a�n de prendre en compte l'amortissement additionnel provenant des remplis-
sages en maçonnerie. Rappelons que l'utilisation du modèle global à fréquence
dégradée nécessite un amortissement de type visqueux qui doit englober les dif-
férents types d'amortissement qui ont lieu au cours du chargement sismique.
Ceci n'est pas le cas si l'on adopte un modèle global de type Takeda pour
lequel un amortissement hystérétique apparaît naturellement ; dans ce cas, un
amortissement visqueux peut être là aussi considéré mais sera de valeur plus
faible que l'amortissement choisi pour le modèle à fréquence dégradée.

5.4.4 Comparaison des résultats globaux sous cinq niveaux d'accé-
lération de séisme

L'analyse dynamique non linéaire du portique avec remplissage est e�ectuée
pour cinq niveaux d'accélération (0.5, 1.0 , 2.0 , 3.0 , 4.0)xPGA.

Les niveaux d'accélération nécessaires sont importants car l'excitation adop-
tée, illustrée précédemment dans la Figure 5.6, est pauvre en hautes fréquences
et ne génère que peu de dommage sur la structure portique SPEAR maçonnée.
D'autres excitations auraient été sans doute préférables pour les tests sur cette
structure pour prospecter davantage la pertinence de l'approche simpli�ée dans
le domaine non linéaire. Ici, nous nous contentons de conserver l'excitation des
tests pseudo-dynamiques appliquée à la maquette complète SPEAR sans rem-
plissage, en augmentant de manière signi�cative le niveau d'accélération.

Les résultats de l'analyse dynamique non linéaire constitueront les résul-
tats de référence et seront ensuite confrontés à ceux d'une analyse modale non
linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA) en utilisant le modèle global à fré-
quence dégradée f(X). Trois modes de vibration sont considérés dans la com-
binaison des modes en prenant le premier mode comme �non linéaire� tandis
que les modes 2 et 3 sont considérés comme �linéaire�. De plus, trois expres-
sions pour déterminer le déplacement total sont employées : premièrement, la
réponse modale non dégradée, décrite par l'équation (Eq. 5.19), puis la réponse
modale évolutive avec la dégradation de déformée modale φ

′
1(X), selon l'équa-

tion (Eq. 5.20), et en�n la réponse modale évolutive avec la dégradation de
déformée modale et de facteur de participation modale Γ

′
1(X), conformément

à l'équation (Eq. 5.21). Les comparaisons des résultats en termes de déplace-
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ments, de déplacements maximaux des étages et de déplacements di�érentiels
entre étages sont présentées par la suite.

La dégradation de la fréquence associée au premier mode de vibration est
illustrée sur la Figure 5.26. Elle fournit la courbe f(X) pour le modèle à
fréquence dégradée ; la réponse temporelle uNL1 (t) (Eq. 5.18) en sera issue.

Figure 5.26: Dégradation de la fréquence du premier mode du portique avec
remplissage

Sur la Figure 5.27, la dégradation de la déformée modale normalisée du
premier mode de vibration durant le chargement quasi-statique est montrée ;
les déformées en début et �n de calcul quasi-statique sont ajoutées de part
et d'autre de la Figure 5.27. Nous remarquons que les murs de remplissage
en maçonnerie rigidi�ent signi�cativement le portique car la dégradation de la
déformée modale est faible. Pour cette structure, nous pouvons anticiper que
la prise en compte des modes évolutifs n'aura que peu d'e�et sur la réponse
dynamique.
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Figure 5.27: La dégradation de la déformée modale et les déformées du por-
tique avec remplissage

La dégradation du facteur de participation modale Γ
′
1(X) pendant le char-

gement quasi-statique du premier mode de vibration est illustrée sur la Figure
5.28.

Figure 5.28: La dégradation du facteur de participation modale du portique
avec remplissage
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L'histoire de déplacement pour les cinq niveaux d'accélération issue de
l'analyse dynamique non linéaire est comparée avec celle obtenue par la mé-
thode M-UMRHA sur la Figure 5.29. Le bon accord entre les courbes souligne
que la méthode M-UMRHA en utilisant le modèle global à fréquence dégradée
f(X) assure des résultats satisfaisants aux niveaux des pics de déplacements
ainsi qu'aux niveaux des fréquences de la réponse.

Figure 5.29: Comparaison de l'histoire de déplacement entre la procédure
NLRHA vs la procédure M-UMRHA en utilisant le modèle f(X) pour cinq
niveaux d'accélération
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La validation à un niveau plus quantitatif de la méthode M-UMRHA s'ef-
fectue au travers des comparaisons des déplacements des étages, tracés sur la
Figure 5.30.

Figure 5.30: Comparaison de déplacements des étages entre la procédure
NLRHA vs La procédure M-UMRHA en utilisant le modèle f(X) pour cinq
niveaux d'accélération
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L'écart entre les courbes issues de la méthode de référence NLRHA et
celles de la méthode proposée M-UMRHA pour les cinq niveaux d'accélération
peut être considéré comme acceptable. Il est à noter que la réponse modale
avec prise en compte de la dégradation de la déformée modale n'améliore que
peu la prédiction pour les cinq niveaux d'accélération, à l'exception du niveau
3xPGA. En général, comme cela a été anticipé précédemment à la lumière de
la Figure 5.27, nous constatons que la procédure de changement de déformée
modale n'a que très peu d'in�uence dans le cas considéré du portique SPEAR
maçonné. Cela montre également que la procédure de changement de déformée
modale au cours de l'endommagement est robuste puisqu'elle n'altère pas la
méthode classique sans changement de déformée modale. L'in�uence est plus
importante lorsque l'on considère aussi l'évolution du facteur de participation
modale : un e�et positif peut être souligné pour le cas 3xPGA, mais l'e�et
contraire est aussi constaté pour le cas 4xPGA.

La Figure 5.31 présente la comparaison des déplacements di�érentiels entre
étages. Les niveaux de déplacements di�érentiels sont très faibles pour les
trois premiers niveaux d'excitation, restant en deçà de la valeur 0.055%. Pour
ces niveaux d'accélération, nous nous situons quasiment dans le domaine li-
néaire et les erreurs importantes constatées pour la modélisation simpli�ée
(M-UMRHA) proviennent essentiellement des choix de taux d'amortissement
visqueux pour l'analyse non linéaire dynamique rigoureuse et l'analyse simpli-
�ée.

Les deux derniers niveaux d'accélération permettent de prospecter le début
de comportement non linéaire. Pour les niveaux 3 et 4 d'accélération, la prédic-
tion des déplacements di�érentiels est clairement améliorée par les approches
proposées avec déformée modale dégradée, que ce soient aux niveaux des écarts
avec la courbe de référence que de la forme des courbes qui sont bien plus en
adéquation avec la courbe de référence. Par contre, pour le niveau 4 d'accé-
lération, nous constatons que la prise en compte de l'évolution du facteur de
participation modale détériore la prédiction, en fournissant tout de même une
meilleure allure de courbe que la courbe sans dégradation de déformée modale.
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Figure 5.31: Comparaison des déplacements di�érentiels entre étages (NL-
RHA vs M-UMRHA en utilisant le modèle f(X)) pour cinq niveaux d'accélé-
ration

5.4.5 Evaluation du dommage

Le niveau de dommage produit dans le portique avec remplissage sous les
di�érents niveaux d'accélération appliqués est dé�ni par la valeur de déplace-
ment di�érentiel entre étages avec les limites précisées dans les trois normes
suivantes : l'Eurocode 8, FEMA-273 et HAZUS.
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Table 5.8: Niveaux de dommage du portique avec remplissage pour cinq ni-
veaux d'accélération en utilisant trois normes

Etage Drift 0.5xPGA
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

1 0.00006 0.00006 Non Non Non Non IO IO

2 0.00007 0.00008 Non Non Non Non IO IO

3 0.00005 0.00006 Non Non Non Non IO IO

Etage Drift 1.0xPGA
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

1 0.00013 0.00013 Non Non Non Non IO IO

2 0.00013 0.00015 Non Non Non Non IO IO

3 0.00010 0.00012 Non Non Non Non IO IO

Etage Drift 2.0xPGA
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

1 0.00053 0.00033 Non Non Non Non IO IO

2 0.00043 0.00038 Non Non Non Non IO IO

3 0.0004 0.00031 Non Non Non Non IO IO

Etage Drift 3.0xPGA
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

1 0.00167 0.00179 Non Non Non Non IO IO

2 0.00162 0.00176 Non Non Non Non IO IO

3 0.00153 0.00169 Non Non Non Non IO IO

Etage Drift 4.0xPGA
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

1 0.00318 0.00238 Non Non léger léger LS IO

2 0.00275 0.00231 Non Non léger léger IO IO

3 0.00253 0.00219 Non Non léger léger IO IO

Le Tableau 5.8 résume les déplacements di�érentiels entre étages issus des
deux méthodes d'analyse pour les di�érents niveaux d'accélération. De plus,
il montre le niveau de dommage en chaque étage. Nous remarquons que les
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murs de remplissage en maçonnerie rigidi�ent signi�cativement le portique
sous séisme car les valeurs de déplacements di�érentiels entre étages sont très
faibles, ce qui réfute la considération des panneaux en maçonnerie non armé
comme des éléments non structuraux, comme cela est le cas dans la construc-
tion des bâtiments généralement. Ainsi, le portique ne montre pas de dommage
important dans les di�érents étages même avec un niveau d'accélération très
élevé. Néanmoins, il convient de souligner que l'excitation employée, pauvre
en hautes fréquences, n'est sans doute pas le meilleur choix pour prospecter
la pertinence des approches simpli�ées proposées dans ce travail. Par ailleurs,
les éléments de maçonnerie sont très sensibles au mouvement hors-plan, expli-
quant le fait qu'ils ne soient pas jugés comme des éléments structuraux. Ici,
seule une excitation dans le plan a été considérée. En�n, le modèle global de
panneaux de maçonnerie selon des bielles diagonales adopté n'est peut être
que peu représentatif des panneaux de maçonnerie de piètre qualité fréquents
dans le bâti existant.

5.5 Conclusion

Dans ce chapitre, deux structures sont étudiées a�n de valider la méthode
proposée M-UMRHA : un portique de la structure SPEAR de trois étages et
deux baies sous un séisme uni-directionnel avec deux niveaux d'accélération
(0, 5; 1, 0)xPGA et le même portique avec remplissage en maçonnerie sous un
séisme uni-directionnel avec cinq niveaux d'accélération (0, 5; 1, 0; 2, 0; 3, 0; 4, 0)
xPGA. Les résultats obtenus par la méthode M-UMRHA en utilisant le modèle
à fréquence dégradée f(X), en termes de déplacements et de déplacements
di�érentiels entre étages pour les deux portiques sous les di�érents séismes, sont
globalement satisfaisants par rapport à ceux issus de l'analyse dynamique non
linéaire. Il est important de souligner que la méthode simpli�ée (M-UMRHA)
permet des réductions drastiques de temps de calcul par rapport à une analyse
transitoire non linéaire. Plus précisément, une fois la courbe de pushover modal
obtenue, la réponse dynamique en termes de déplacements et de déplacements
di�érentiels entre étages peut être évaluée en moins d'une minute seulement
en utilisant le modèle à fréquence dégradée f(X).

Nous avons étudié l'e�et de la dégradation de la déformée modale et celle
du facteur de participation modale sur la réponse globale des deux portiques.
Nous remarquons que la prédiction de la réponse dynamique non linéaire du
portique SPEAR par la méthode d'analyse modale non linéaire découplée mo-
di�ée (M-UMRHA) est nettement améliorée lorsque l'on prend en compte la
dégradation des modes au cours du temps et celle des facteurs de participa-
tion modales. En évaluant le dommage subi par le portique pour les deux
niveaux de PGA par rapport aux trois normes, nous trouvons que le modèle
à fréquence dégradée f(X) est pertinent pour l'évaluation du niveau de dom-
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mage subi par le portique. En ce qui concerne le portique avec remplissage,
nous constatons que le portique ne montre pas de dommage important dans
les di�érents étages même avec un niveau d'accélération très élevé du fait que
les murs de remplissage en maçonnerie rigidi�ent signi�cativement le portique
sous séisme.

Dans le chapitre suivant, nous allons appliquer la méthode M-UMRHA
sur une structure réelle plus complexe : l'Hôtel de ville de Grenoble. Nous
cherchons à évaluer la pertinence de cette méthode pour la prédiction de la
réponse globale de la structure considérée en termes de déplacements et de
déplacements di�érentiels.
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6 Hôtel de Ville de Grenoble

6.1 Introduction

La validation de la méthode proposée d'analyse modale non linéaire décou-
plée modi�ée (M-UMRHA) est étendue au cas d'une structure réelle complexe :
l'Hôtel de Ville de Grenoble, construit en 1968. Cette structure a fait l'objet
de plusieurs études dans le cadre du programme de recherche ANR ARVISE.
Nous présentons dans ce chapitre la modélisation des éléments structuraux en
utilisant des éléments de poutres multi�bres avec une cinématique de type Ti-
moshenko pour modéliser les poteaux et les poutres, des éléments �nis de type
coque mince multicouches pour les voiles, des éléments de type barre pour les
armatures des voiles et en�n des éléments coques simples pour les planchers.
Des modèles locaux sont utilisés a�n de reproduire le comportement des maté-
riaux structuraux. Ces modèles nous permettent de visualiser le dommage local
subi par la structure. La loi nommée �Béton_Uni� caractérise le comportement
des �bres de béton pour les poteaux et poutres. La loi de Menegotto-Pinto re-
présente le comportement des armatures dans la structure. La loi locale biaxiale
�Béton_INSA� est adoptée pour reproduire le comportement dans le plan des
voiles. Le comportement des planchers est supposé élastique. Un séisme bidi-
rectionnel synthétique présenté dans la suite est considéré à la base de l'Hôtel
de Ville de Grenoble. A�n d'évaluer la vulnérabilité de l'Hôtel de Ville de
Grenoble face au risque sismique, deux niveaux d'accélérations maximales à
la base (PGA et 2xPGA) sont appliqués. Une analyse dynamique non linéaire
bidirectionnelle est conduite sur la structure nous permettant de visualiser les
résultats locaux en termes de déformations dans le béton et les armatures des
voiles ainsi que les résultats globaux en termes de déplacements et de déplace-
ments di�érentiels entre les étages. La méthode d'analyse modale non linéaire
découplée modi�ée (M-UMRHA) est validée par rapport à la méthode de ré-
férence, c'est-à-dire l'analyse dynamique non linéaire (NLRHA). La méthode
M-UMRHA est appliquée sur le bâtiment en utilisant les cinq approches pour
un système à un degré de liberté non linéaire : le modèle élasto-plastique pro-
posé par Chopra et al. (2001), les deux autres modèles élasto-plastiques avec
des courbes enveloppes di�érentes, le modèle hystérétique modi�é de Takeda
et le modèle simpli�é basé sur la dégradation de fréquence en fonction d'un
indicateur de dommage (Tataie et al. (2009, 2010a, 2010b, 2011, 2012)) L'éva-
luation du dommage subi par l'Hôtel de Ville de Grenoble est déterminée par
l'indicateur de dommage considéré dans cette étude : le déplacement di�érentiel
entre étages, en utilisant les limites données dans les trois normes suivantes :
l'Eurocode 8, FEMA-273 et HAZUS.
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6.2 Description de la structure

L'Hôtel de Ville de Grenoble est une structure en béton armé à plusieurs
étages, construite en 1968. Les documents de conception de ce bâtiment four-
nissent les dimensions et le renforcement des éléments structuraux tels que
les murs, les poutres et les poteaux. Les dimensions de la structure sont de
13mx44m en plan et de 52m en hauteur. La structure illustrée sur la Figure
6.1 est divisée en deux parties : inférieure et supérieure. La partie inférieure
(de −3.4m à 12.38m) se compose de trois niveaux (sous-sol, Rez-de-chaussée
1 et Rez-de-chaussée 2) et de quatre piles qui donnent la rigidité à la struc-
ture. Les piles sont composées de cages d'ascenseur et d'escalier et forment un
portique dont la partie supérieure est formée par une dalle épaisse constituée
de poutres précontraintes de 3m de hauteur d'âme. La partie supérieure de la
structure (de 12.38 m à 52 m) est constituée de 11 étages dont les 9 premiers
sont de géométrie similaire et les deux derniers niveaux d'une hauteur d'étage
légèrement plus importante. Les onze étages se composent de poutres, des po-
teaux et des quatre piles. Les poteaux du dernier étage sont remplacés par des
murs. Le plan d'un étage courant est montré sur la Figure 6.2. Le système de
fondation est formé de pieux, profondément ancrés dans une couche compacte
de sable et de graviers. L'Hôtel de Ville de Grenoble est étudié dans le cadre
du programme de recherche ANR ARVISE.

Figure 6.1: Hôtel de Ville de Grenoble
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Figure 6.2: Plan d'un étage courant

6.3 Modélisation de la structure

Pour aborder l'analyse du comportement dynamique de cette structure, il
convient de s'orienter vers des approches de type semi-local permettant d'uti-
liser les modèles locaux de comportement du béton et de l'acier, dans le cadre
d'une cinématique simpli�ée, associée aux éléments �nis de type coque ou
poutre. Les modèles de ce type permettent d'une part d'exploiter les caracté-
ristiques d'éléments de structure en réduisant la taille du système d'équations,
et d'autre part favorisent une intégration plus rapide de la loi de comporte-
ment. Pour représenter les di�érentes parties de la structure le modèle utilisé
s'appuie donc sur une description semi-locale 3-D. Les poteaux et les poutres
sont modélisés par des éléments de poutres multi�bres avec une cinématique
de type Timoshenko prenant en compte des e�ets de cisaillement au niveau
des sections. Les lois utilisées en chaque �bre pour les matériaux béton et acier
sont unidirectionnelles permettant de reproduire aisément les e�ets cycliques
de l'excitation sismique. Les �bres de béton sont caractérisées par la loi nom-
mée �Béton_Uni� et présentée précédemment. La loi de Menegotto-Pinto est
adoptée pour représenter le comportement des armatures longitudinales. Les
voiles sont représentés par des éléments �nis de type coque mince multicouches
en utilisant la loi locale biaxiale �Béton_INSA� basée sur le concept de �ssu-
ration �xe et répartie. Les armatures des voiles sont introduites au sein du
maillage des voiles en supposant une adhérence parfaite avec le béton : les
éléments �nis de type barre avec la loi de Menegotto-Pinto coïncident avec les
frontières des éléments �nis coques pour le béton. Le comportement des voiles
étant supposé principalement dans leur plan (comportement en cisaillement et
�exion dans le plan), les aciers sont placés dans le plan moyen des voiles. On
suppose un comportement élastique pour les planchers qui sont modélisés par
des éléments coques simples, hypothèse généralement admise compte tenu de
la rigidité des planchers dans leur plan par rapport aux éléments de contreven-
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tement. Pour une telle structure, la taille du problème engendré conduit géné-
ralement à une analyse très lourde qui nécessite des stockages et des temps de
calcul très importants. Le Tableau 6.1 résume les di�érents types d'éléments
�nis et les lois de comportement utilisées au sein de la modélisation de l'Hôtel
de Ville de Grenoble.

Table 6.1: Les éléments �nis et les lois de comportements

Modélisation Matériau Elément �nis
Loi de Com-

portement
Nom de loi

Voiles Béton
Coque

Multicouches
NL 2D

BETON_INSA

(NADAI-B)

Acier Barre NL 1D
MENEGOTTO-

PINTO

Poutre et

Poteau
Béton

Multi�bres

(Timoshenko)
NL 1D BETON_UNI

Acier
Multi�bres

(Timoshenko)
NL 1D

MENEGOTTO-

PINTO

Plancher Béton
Coque une

couche
L 2D ELASTIQUE

Le maillage de l'étage courant, constitué des piles en coques multicouches,
des poteaux et poutres en éléments �nis de type poutre multi�bres et de plan-
cher en coques simples, est montré sur la Figure 6.3.

Figure 6.3: Maillage d'un étage courant

De façon plus détaillée, la Figure 6.4 montre le maillage des éléments coques
multicouches pour le béton et le maillage des éléments de type barre pour les
armatures. Les n÷uds des éléments coques et armatures sont communs (adhé-
rence parfaite). La position physique des armatures n'est pas scrupuleusement
respectée au sein de ce maillage, mais le pourcentage d'armatures �gurant
dans les voiles est conforme aux plans de ferraillage. Notons de plus que les
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armatures sont placées dans le plan moyen des voiles ce qui facilite la mise en
÷uvre du modèle. Cette simpli�cation est justi�ée par le fait que les e�ets de
�exion hors plan attendus dans les voiles sont mineurs par rapports aux e�ets
de cisaillement et �exion dans le plan des voiles. Dans le même ordre d'idée,
le nombre de couches pour les voiles béton est limité à 3 couches.

Figure 6.4: Maillage coque pour les éléments béton et maillage des armatures
pour la pile Sud au sein de l'étage courant

En considérant le cas d'une charge accidentelle, la formule réglementaire
P = G + 0, 8Q combinant les charges permanentes et les charges d'exploita-
tion en situation accidentelle nous permet de calculer les charges à prendre
en compte dans l'analyse dynamique non linéaire du bâtiment. Ces forces sta-
tiques sont appliquées aux niveaux des planchers. Sur la Figure 6.5, est re-
présenté le maillage du plancher en éléments coques simples avec une loi de
comportement élastique.

Figure 6.5: Plancher de l'étage courant

Les poutres et poteaux sont modélisés par des éléments de type poutre
multi�bres dont les sections sont données sur la Figure 6.6. Pour les ailes des
poutres en T, une largeur e�cace de 7% de la portée libre est adoptée (Fardis,
1994). Cette valeur se situe entre la limite prescrite par l'Eurocode 2 (1992) et
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la largeur recommandée pour les structures conçues en considérant uniquement
les charges de gravité (Mwafy, 2001).

Figure 6.6: Maillage �bres béton et armatures dans les sections des poteaux
et poutres de l'étage courant

Le maillage des voiles du dernier étage est représenté sur la Figure 6.7. Les
voiles sont modélisés par des éléments �nis de type coque simple en suivant
une loi de comportement unidimensionnelle élastique.

Figure 6.7: Voiles de dernier étage

Les poutres précontraintes existantes dans le rez-de-chaussée 2 (Figure 6.8)
sont modélisées par des éléments coques simples (une seule couche) en sui-
vant une loi de comportement élastique avec un module de Young augmenté
E = 1.56xEbéton. Cette représentation de la poutre précontrainte est une sim-
pli�cation importante : nous supposons que ces poutres rigides précontraintes
ne subiront pas de dommage. La modélisation de la précontrainte est en e�et
délicate, d'autant plus que les informations concernant le dimensionnement de
ces poutres précontraintes étaient manquantes.
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Figure 6.8: Poutres précontraintes de RD2

Le module de Young du béton est de 32 GPa., avec une résistance de
compression de 30MPa et une résistance en traction de 2.4MPa. Le paramètre
pour la pente post-pic du béton après �ssuration a été estimé à 0.05% et la
valeur ultime de déformation à la ruine en compression est de 0.8%. Pour les
armatures, le module de Young est égal à 200 GPa, la limite élastique est de
500MPa et la valeur ultime de déformation de 5%.

La Figure 6.9, représentant le maillage complet de l'Hôtel de Ville, com-
porte un nombre total de n÷uds égal à 34571 et d'éléments de 82414. Cette
modélisation inclut un nombre très important de degrés de liberté, mais doit
permettre de représenter �nement le comportement global et local de la struc-
ture.

Figure 6.9: Maillage complet de l'Hôtel de Ville de Grenoble
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Le nombre d'éléments selon chaque type d'élément �ni est résumé dans
le Tableau 6.2. Il faut souligner que les temps de calculs et de stockage sont
principalement pilotés par le nombre d'éléments coques multicouches (34302)
et dans une moindre mesure le nombre d'éléments poutre multi�bres (8025).

Table 6.2: Nombre d'éléments �nis

Type d'élément �ni Nombre d'éléments
Coque COQ4 10238

Multicouches DKT (3 couches) 34302
DKT (simple) 2299

Multi�bres POUTRE TIMO 8025
BARRE 27550

TOTAL 82414

6.4 Analyse modale

La tour de l'Hôtel de Ville est supposée encastrée à la base, à la côte
verticale −3.4 m. Le calcul des masses est e�ectué à partir du poids propre
et des charges d'exploitation selon le cas de charge accidentelle : P = G +
0, 8Q (G : charges permanentes ; Q : charges d'exploitation). La partie de la
masse correspondant au poids propre est répartie à chaque élément structurel
proportionnellement à la densité du béton, tandis que celle correspondant aux
charges d'exploitation est répartie aux niveaux de dalles. Une matrice de masse
consistante est utilisée dans les calculs. La masse totale de la structure s'élève
à 84815 kN (8498.5 tons).

L'analyse vibratoire est e�ectuée entre 0 et 10 Hz. L'analyse donne 22
modes. Les résultats de l'analyse modale font ressortir 3 modes prépondé-
rants : un premier mode qui est un mode de �exion longitudinale, ensuite, un
deuxième mode de �exion transversale et un troisième mode de vibration qui
est un mode de torsion autour de l'axe vertical. Les valeurs des 3 premières
fréquences propres sont proches des valeurs expérimentales déterminées par
l'analyse sous vibrations ambiantes. La comparaison entre les fréquences ob-
tenues par l'analyse numérique avec celles de l'expérimentation en utilisant
la méthode FDD (�Frequency Domain Decomposition�) (Michel, 2007) sont
résumées dans le Tableau 6.3.
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Table 6.3: Fréquences propres : comparaison expérience/modélisation 3D

Mode Type de Mode

Fréquence
identi�ée sous
vibrations

ambiantes (Hz)

Fréquence par
l'analyse modale

(Hz)

1
Flexion

longitudinale
1.16 1.071

2
Flexion

transversale
1.22 1.196

3 Torsion 1.45 1.34
4 Flexion selon X 4.5 4.243
5 Flexion selon Y 5.7 4.653

La modélisation de la tour de l'Hôtel de Ville de Grenoble constitue une
discrétisation �ne de la géométrie de l'ouvrage. Avec cette modélisation �ne
qui comporte un nombre très important de degrés de liberté, les fréquences
et les déformées modales présentent une bonne corrélation avec ceux issus
de l'expérimentation in situ. Les déformées modales des trois premiers modes
issues de l'analyse modale et celles issues de l'analyse sous vibrations ambiantes
(Michel, 2007) sont montrées respectivement sur les Figure 6.10 et 6.11.
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(a) Mode 1 (Flexion longitudinale) (b) Mode 2 (Flexion transversale)

(c) Mode 3 (Torsion)

Figure 6.10: Visualisation des 3 premières déformées modales de la modéli-
sation 3D �ne de l'Hôtel de Ville de Grenoble

Figure 6.11: Visualisation des 3 premières déformées modales issues de l'ana-
lyse sous vibrations ambiantes (Michel, 2007)
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Le Tableau 6.4 donne les pourcentages des masses modales e�ectives suivant
chaque direction d'excitation pour les cinq premiers modes de vibration.

Table 6.4: Pourcentages des masses modales des modes de vibration

Mode Masse modale %
X Y Z

1 67.989 0.451 0.016
2 0.739 56.597 0.002
3 0.488 0.488 0.0001
4 22.222 0.181 0.009
5 0.443 13.035 0.001

Il est remarqué dans le Tableau (6.4) que le premier mode est dominant
dans la direction X avec un pourcentage de masse modale de 67, 98%. En ce
qui concerne la direction Y, le pourcentage de masse modale du premier mode
est inférieur à 1% tandis que celui du deuxième mode est de 56.59%. Par
conséquent, le deuxième mode est dominant dans la direction Y.

6.5 Charge appliquée sur l'Hôtel de ville de Grenoble

A�n d'évaluer la vulnérabilité de l'Hôtel de Ville de Grenoble face à une
charge sismique, un séisme bidirectionnel a été simulé par l'équipe du LGIT
(Laboratoire de Géophysique Interne et Tectonophysique), partenaire du pro-
gramme de recherche ANR ARVISE, le séisme arti�ciel représente un événe-
ment sismique dont le foyer se situerait à 15 Km de Grenoble, pour un site
caractérisé par des sédiments (Répertoire Grenoble-EGF). La technique de gé-
nération des accélérogrammes est fondée sur la méthode des fonctions de Green
empirique (Causse et al. 2007, Michel et al. (2010, 2006)). Les deux accéléro-
grammes synthétiques de ce séisme appliqués dans les directions X (Nord-Sud)
et Y (Est-Ouest) sont donnés sur la Figure (6.12). L'accélération maximale
(PGA : �Peak Ground Acceleration�) de l'excitation sismique bidirectionnelle
est de 3.96 m/s2. Le bâtiment est alors soumis aux deux composantes de ce
séisme (Nord-Sud et Est-Ouest) ainsi qu'à son poids propre. A�n de valider la
méthode d'analyse modale non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA) par
rapport à l'analyse dynamique non linéaire (NLRHA), deux niveaux d'accélé-
rations maximales à la base (PGA et 2xPGA) sont appliqués au modèle de
l'Hôtel de ville de Grenoble.
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Figure 6.12: Accélérogrammes et spectres selon X (Nord-Sud) et Y (Est-
Ouest)

6.6 Analyse dynamique non linéaire (NLRHA)

Une analyse dynamique non linéaire bidirectionnelle est conduite sur la
structure en adoptant l'excitation sismique bidirectionnelle (Figure (6.12)). Le
calcul non linéaire dynamique incrémental a été e�ectué en utilisant le code
éléments �nis Cast3M avec la procédure PASAPAS. L'équation du mouvement
selon la méthode aux éléments �nis pour un séisme bidirectionnel est donnée
ci-dessous :

m.ü+ c.u̇+ fs(u, signu̇) = −m.ix.üg,x(t)−m.iy.üg,y(t) (6.1)

avecm la matrice de masse, c la matrice d'amortissement visqueux et fs(u, signu̇)
dépendant de l'histoire des déplacements. Les vecteurs ix et iy donnent les di-
rections de l'excitation sismique bidirectionnelle. Un amortissement de type
Rayleigh est adopté en choisissant un taux d'amortissement visqueux de 2%
pour les deux premiers modes de �exion. Les pas de temps de calcul sont de
5 ms avec un pas de temps de sauvegarde de 0.02 s. Le chargement de poids
propre et les charges d'exploitation statiques sont appliqués en début de cal-
cul dynamique. Les temps de calcul sur des PC quadri processeurs sont très

Cette thèse est accessible à l'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2011ISAL0123/these.pdf 
© [L. Tataie], [2011], INSA de Lyon, tous droits réservés



6 HÔTEL DE VILLE DE GRENOBLE 139

importants, atteignant 45 jours pour 37 secondes de signal sismique, malgré
la parallélisation e�ective des calculs par le code Cast3M. Les demandes de
stockage doivent être très limitées en conservant uniquement l'histoire des dé-
placements en plusieurs points de chaque plancher ainsi que les forces à la base
du bâtiment ou à la base de chaque étage. Notons que le passage à un PC icor7
(8 processeurs) permet de diminuer par un facteur 2 à 3 les temps de calculs,
ce qui reste néanmoins conséquent.

Nous pouvons suivre les résultats globaux de la structure complète en
termes de déplacements et de déplacements di�érentiels entre les étages. Ega-
lement, le calcul dynamique nous permet de visualiser les résultats locaux en
termes de déformations dans le béton et les armatures des voiles.
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6.6.1 Résultats globaux

La Figure (6.14) présente les résultats globaux issus de la méthode dy-
namique non linéaire (NLRHA), en termes de déplacements, pour les deux
niveaux d'accélérations maximales (PGA et 2xPGA) et en trois points de
contrôle en tête de la structure (Figure (6.13)).

Figure 6.13: Points de contrôle en tête de l'Hôtel de Ville de Grenoble

(a) Histoire du déplacement (PGA) (b) Histoire du déplacement (2xPGA)

Figure 6.14: Histoire des déplacements en trois points en tête de l'Hôtel de
Ville de Grenoble dans la direction X

Les déplacements identiques pour les trois points en tête indiquent que le
premier mode de vibration domine le mouvement dans la direction X. Il s'agit
d'un mode en �exion pure selon X, sans rotation détectée.

Les déplacements maximaux sont de 8.79 cm et 16 cm obtenus aux instants
t = 4.92s et t = 17.14s pour les deux niveaux de l'accélération, respectivement.

Sur la Figure (6.15), est montrée, à gauche, l'histoire des déplacements
en trois points de contrôle en tête de la structure dans la direction Y, et
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à droite, l'histoire des rotations entre ces points de contrôle pour les deux
niveaux d'accélération.

(a) Histoire des déplacements pour trois points de contrôle et de rotations entre les point de
contrôle (PGA)

(b) Histoire des déplacements pour trois points de contrôle et de rotations entre les point de
contrôle (2xPGA)

Figure 6.15: Histoire de déplacement de trois points en tête de l'Hôtel de
Ville de Grenoble dans la direction Y

Dans la direction Y et pour les deux niveaux de PGA, des écarts entre les
déplacements pour les di�érents points de contrôle du toit sont observés aux
niveaux des pics en déplacement. En calculant la rotation entre les points (P1,
P2) et (P2, P3), nous trouvons que la rotation maximale du toit de l'Hôtel
de Ville de Grenoble est de 1.5 milli − rad et de 2 milli − rad pour les deux
niveaux de PGA respectivement. La di�érence entre les déplacements de ces
points signi�e que le mode 2, qui domine le mouvement dans la direction Y, est
un mode de �exion selon Y avec une rotation ce que con�rme l'analyse modale
préliminaire. Les déplacements maximaux sont de 14.45cm et 20.99cm obtenus
aux instants t = 4.12 s et t = 3.78 s pour les deux niveaux d'accélération,
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respectivement.
En ce qui concerne les résultats globaux en termes de déplacements di�é-

rentiels entre étages, qui est souvent considéré comme un indicateur pertinent
pour quanti�er le dommage subi par les bâtiments, les valeurs maximales sont
de 0.31% et 0.48% dans les directions X et Y, pour le premier niveau d'accé-
lération. L'interprétation de ces valeurs sera détaillée ci-après par rapport aux
valeurs limites prescrites dans trois normes a�n de statuer sur le niveau de
dégradation subi par le bâtiment. Les valeurs pour le premier niveau d'accélé-
ration montrent un faible niveau de dommage. Par contre, pour le deuxième
niveau d'accélération, les valeurs maximales du déplacement di�érentiel entre
étages sont de 0.58% et 0.75% dans les directions X et Y respectivement ce
qui indique que l'Hôtel de ville de Grenoble a subi des endommagements plus
importants.

Dans la suite, les résultats globaux de l'analyse dynamique non linéaire en
termes de déplacements et de déplacements di�érentiels entre les étages sont
utilisés comme résultats de référence pour valider la méthode d'analyse modale
non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA).

6.6.2 Résultats locaux

Pour le premier niveau d'accélération (PGA), les dégradations lo-
cales prospectées sont l'initiation de la �ssuration et l'atteinte du pic en com-
pression dans le béton des voiles constituant les piles de la structure, la dé-
formation des armatures dans les piles des deux premiers étages courants au-
dessus de la dalle de transition et la déformation en compression dans le béton
des poutres et des poteaux de la structure. La Figure (6.16) exhibe les zones
où le béton a atteint en un instant de l'histoire le critère de �ssuration, en
séparant sur cette �gure, à gauche la partie basse du bâtiment (en-dessous de
la dalle de transition) et à droite la partie haute du bâtiment (au-dessus de
la dalle de transition) ; le dernier étage, considéré comme élastique n'est pas
représenté.

Nous constatons que ces zones sont étendues malgré un endommagement
global du bâtiment que nous avons précédemment caractérisé comme faible.
Ceci souligne le fait qu'il s'agit bien d'un début d'endommagement et que la
structure garde une capacité structurale importante au-delà de ce point de
�ssuration. Nous pouvons également remarquer qu'une zone de �ssuration im-
portante est exhibée en-dessous du dernier étage considérée comme élastique.
Ce résultat arti�ciel nous paraît être la conséquence d'un contraste de rigidité
importante entre le dernier étage considéré comme élastique et l'avant dernier
étage qui s'assouplit lors de la �ssuration. Ce contraste s'ampli�e au cours de
la simulation ce qui expliquerait la concentration arti�cielle de la �ssuration
dans cette zone.
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Figure 6.16: Initiation de la �ssuration dans le béton des voiles

Les déformations en compression dans le béton et en traction dans les aciers
permettent une quanti�cation plus pertinente des dégradations subies par la
structure. La Figure (6.17) montre les déformations de compression dans le
béton dans les parties basse et haute du bâtiment en �n de calcul. Soulignons
que les déformations visualisées, dans le béton des voiles, sont des déforma-
tions maximales au cours du calcul, les rapprochant d'une notion d'indicateur
de dommage comme cela est le cas pour des modèles basés sur la théorie de
l'endommagement. L'histoire des dégradations est bien prise en compte dans
ces déformations grâce au stockage en mémoire des valeurs maximales de dé-
formations.

Nous constatons que les zones de forte compression sont localisées :
� au-dessus de la dalle de transition sur plusieurs étages (principalement
les deux premiers)

� en-dessous de la dalle de transition au niveau de l'étage rez-de-chaussée
2 (RDC2) qui a une hauteur double des autres étages

� en général, aux niveaux des trémies que ce soient en parties basse ou
haute.

Il faut également remarquer que la partie sous-sol (SS) et rez-de-chaussée 1
(RdC1) du bâtiment semble peu endommagé par rapport au RdC2. Cela pour-
rait s'expliquer par la di�érence de rigidité entre ces deux parties, le SS et le
RdC1 comprenant en plus des piles, des voiles supplémentaires et des poteaux,
ce qui n'est plus le cas pour le RdC2, qui par ailleurs est d'une hauteur sous
plafond double.
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Figure 6.17: Déformations de compression maximale dans le béton des voiles

Les déformations dans les armatures des deux premier étages nommés (2
et 3) au-dessus de la dalle de transition, représentées sur la Figure (6.18)
con�rment la localisation des dégradations principales, situées aux niveaux
des trémies. Les armatures sont plasti�ées à un niveau de 0.25%. Les niveaux
maximaux observés en valeur absolue sont de 0.8% dans les deux premiers
étages courants. Notons que les déformations des armatures de voiles sont des
déformations à l'instant de pic en déplacement.

Nous constatons que la déformation en compression en valeur absolue est
limitée à 0.8%. Par ailleurs, la déformation maximale en traction atteint 0.7%
ce qui indique que les aciers ont plasti�é, mais le dommage des aciers reste
assez faible par rapport à la déformation ultime qui est égale à 5%.

Figure 6.18: Déformations dans les armatures des voiles (étages 2 et 3)
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En ce qui concerne les dommages des éléments poutres multi�bres, la Figure
(6.19) montre les déformations de compression dans le béton de l'ensemble
des poutres et des poteaux de l'Hôtel de ville de Grenoble. L'étage le plus
endommagé est l'étage 2 (le premier étage au-dessus de la dalle de transition)
avec des déformations de compression atteignant 0.16% à la base des poteaux.

Figure 6.19: Déformations dans le béton des poutres et des poteaux

Comme indiqué précédemment, la loi de comportement de béton des voiles
�Béton-INSA� prédit les dégradations locales dans le matériau béton au cours
du chargement sismique. Nous allons présenter les déformations dans le béton
des voiles en traçant les courbes de déformation maximale en compression et
en traction sur la hauteur de la structure pour les deux niveaux d'accéléra-
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tion appliqués (PGA et 2xPGA). Ces déformations peuvent être considérées
comme des indicateurs de dommage local. Ensuite, des indicateurs de locali-
sation sous la forme de pourcentages sont présentés en fonction de la hauteur
du bâtiment : ces pourcentages visent à quanti�er l'étendue de la zone endom-
magée sur une certaine hauteur de bâtiment (par exemple sur un étage), en
calculant le rapport entre le nombre de points de Gauss dont les déformations
excèdent un certain seuil, et le nombre de points de Gauss total.

Concernant le premier niveau d'accélération PGA, la Figure 6.20
illustre la déformation maximale dans le béton des voiles sur la hauteur ainsi
que le pourcentage relatif aux zones endommagées, dé�nies par des déforma-
tions en compression qui dépassent la limite en compression du béton, égale à
0.18%. Le calcul des pourcentages est réalisé par hauteur de 50 cm. Plus préci-
sément, pour chaque zone de hauteur égale à 50 cm, la déformation maximale
est calculée et tracée sur le graphique de gauche. Par ailleurs, nous cherchons
à évaluer l'étendue de ces dégradations. Pour chaque zone de hauteur égale à
50 cm, nous calculons le rapport entre le nombre de points de Gauss concernés
par le dépassement du seuil de déformation en compression et le nombre de
points Gauss total dans la zone de calcul. Les pourcentages obtenus sont tracés
en fonction de la hauteur du bâtiment sur le graphique de droite. Nous pouvons
constater que les zones de dépassement du pic de déformation en compression
se situent dans les zones en-dessous et au-dessus de la dalle précontrainte. Les
valeurs extrêmes de déformation dans le béton excèdent largement la valeur
seuil (déformation de pic en compression) mais cela concerne des pourcentages
assez faibles, exhibant le fait que la dégradation est assez localisée.

Figure 6.20: Déformations en compression et le pourcentage de zones endom-
magées dans le béton des voiles (PGA)

Pour le deuxième niveau d'accélération 2xPGA, la Figure 6.21 montre
la déformation maximale en compression dans le béton des voiles. Il est clair
que le niveau de dommage augmente et se propage sur les étages.
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Figure 6.21: Déformations en compression et le pourcentage de zones endom-
magées dans le béton des voiles (2xPGA)

6.7 Analyse modale non linéaire découplée modi�ée (M-
UMRHA)

Les temps de calculs et les demandes de stockage requis par la méthode
d'analyse dynamique non linéaire deviennent rédhibitoires pour des structures
complexes, en particulier si l'on souhaite investiguer l'in�uence de l'aléa ex-
terne (panel d'accélérogrammes). C'est pourquoi nous explorons des méthodes
simpli�ées basées sur une analyse quasi-statique, comme la méthode d'analyse
modale non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA) que nous avons présentée
précédemment.

6.7.1 Points de contrôle

La courbe modale de pushover, issue de l'analyse quasi-statique e�ectuée
sur l'Hôtel de Ville de Grenoble, dépend du point de contrôle choisi qui est
le point où le déplacement est extrait pour la mise en place de la courbe
de pushover. A�n de détecter la rotation en tête exhibée par les résultats
globaux de l'analyse dynamique non linéaire ainsi que d'étudier l'in�uence des
points de contrôle dans la procédure M-UMRHA, treize points de contrôle sont
considérés en tête du bâtiment et précisés sur la Figure 6.22.

Figure 6.22: Points de contrôle en chaque étage
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6.7.2 Répartition des e�orts modaux pour les deux premiers modes
de �exion

Les courbes de chargement monotones sont déduites pour les deux premiers
modes de �exion. Le produit de la matrice de masse et de la déformée modale
mφn donne la répartition des e�orts appliqués sur le bâtiment durant l'analyse
quasi-statique.

6.7.2.1 Premier mode : �exion longitudinale Les forces appliquées se-
lon le premier mode de vibration s∗1 = mφ1 sur la structure sont présentées
pour l'ensemble des n÷uds du maillage car la matrice de masse est consistante.
La répartition géométrique d'e�orts est illustrée sur la Figure 6.23. Les forces
sont appliquées selon deux possibilités, avec un signe positif (s∗1 = +mφ1) ou
un signe négatif (s∗1 = −+mφ1). Les courbes de pushover modal montrées sur
la Figure 6.24, sont issues de l'analyse quasi-statique en considérant le déplace-
ment en tête au point de contrôle P1 de la Figure 6.22 dans les directions +X,
−X, +Y et �Y . Comme cela a été remarqué lors l'analyse modale (Section 6.4),
le premier mode contribue à la réponse globale de la structure beaucoup plus
dans la direction X que dans la direction Y , donc le premier mode est consi-
déré comme dominant dans la direction X. En ce qui concerne l'in�uence du
signe des forces appliquées, la comparaison des courbes de pushover extraites
dans la direction +X et �X (Figure 6.24) indique que la di�érence entre les
deux courbes varie de 0 à 10% pour la force à la base. Cette di�érence peut
être considérée assez faible et n'a pas de conséquence sur la réponse globale de
la structure.

Figure 6.23: Forces modales suivant le premier mode
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Figure 6.24: Courbe de pushover suivantS1 et �S1 de Mode 1

Les courbes de chargement monotone pour les 13 points de contrôle en tête
du bâtiment sont présentées sur la Figure 6.25. Les courbes relatives aux 13
points sont quasiment confondues car le mode de �exion est essentiellement
dans un plan (X, Z) ne faisant pas apparaitre de mouvement hors plan.
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Figure 6.25: Courbe de pushover suivant X - Mode 1 (13 points)

Cette thèse est accessible à l'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2011ISAL0123/these.pdf 
© [L. Tataie], [2011], INSA de Lyon, tous droits réservés



6 HÔTEL DE VILLE DE GRENOBLE 150

6.7.2.2 Deuxième mode : �exion transversale La Figure 6.26 montre
la répartition des forces appliquées sur le bâtiment durant l'analyse quasi-
statique selon le deuxième mode de vibration s∗2 = mφ2.

Figure 6.26: Forces modales suivant le deuxième mode

Les courbes de chargement monotone dans les directions (+X, +Y ) en
appliquant les forces (s∗2 = +mφ2) sont obtenues en extrayant l'e�ort à la base
selon les directions X et Y , tandis que les courbes de chargement monotones
dans les directions (−X, −Y ) sont obtenues en extrayant les e�orts tranchants
selon les deux directions pour un e�ort appliqué dé�ni par la répartition (s∗2 =
−mφ2). Ces courbes sont illustrées sur la Figure 6.27. Ces courbes représentent
la force à la base en fonction du déplacement en tête au point de contrôle P1.
Remarquons que le deuxième mode est dominant dans la direction Y du fait
qu'il contribue beaucoup plus dans la direction Y que dans la direction X.
Nous notons également que la di�érence entre les deux courbes obtenues dans
les directions +Y et −Y varie de 0 à 35% pour la force à la base.

Cette di�érence est plus importante que celle trouvée entre les courbes
issues du premier mode (Figure 6.24), puisque le deuxième mode comprend un
mouvement de rotation autour l'axe verticale Z.
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Figure 6.27: Courbe de pushover suivantS2 et �S2 de Mode 2

La courbe de chargement monotone modal suivant le second mode de
�exion est présentée sur la Figure 6.28 pour les 13 points de contrôle en tête
du bâtiment. Les courbes relatives aux 13 points di�èrent notablement : le
mode de �exion est essentiellement dans le plan (Y, Z) mais exhibe aussi des
mouvements hors plans, avec une rotation de la dalle supérieure du bâtiment.
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Figure 6.28: Courbe de pushover suivant Y - Mode 2 (13 points)

6.7.3 Combinaison des modes

Dans le cas d'une recombinaison modale classique lorsque la structure est
linéaire, la réponse temporelle totale en termes de déplacements est évaluée en
combinant les déplacements de l'ensemble des modes :

u(t) =
N∑
n=1

ΓnφnDn(t) (6.2)
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Dans le cas de l'approche simpli�ée proposée dans ce travail, désignée par
M_UMRHA, la combinaison des réponses modales pour l'Hôtel de Ville de
Grenoble est e�ectuée en considérant les deux premiers modes comme �non
linéaires� dans le sens où l'histoire du déplacement est obtenue via la réponse
d'un système non linéaire à 1ddl tandis que les déplacements en temps des
autres modes sont calculés à l'aide un système linéaire à 1ddl. Le déplacement
total s'écrit alors comme la somme de contributions non linéaires et linéaires :

u(t) =
2∑

n=1

ΓnφnD
NL
n (t) +

22∑
n=3

ΓnφnD
L
n (t) (6.3)

où Γn est le facteur de participation modale, φn est le mode propre de vibration
d'ordre n,DL

n (t) etDNL
n (t), est l'histoire de déplacement du système à un degré

de liberté linéaire et non linéaire respectivement, associé au mode de vibration
n.

Dans la direction X , le déplacement total ux(t) s'écrit alors :

ux(t) = Γ1φ1,xD
NL
1 (t) + Γ2φ2,xD

NL
2 (t) +

22∑
n=3

Γnφn,xD
L
n (t) (6.4)

où φn,x est le vecteur des composantes dans la direction X du mode propre
d'ordre n. Pour l'Hôtel de ville de Grenoble, le premier mode (mode de �exion
longitudinale suivant X) est largement dominant, le premier terme de l'équa-
tion précédente pilote à plus de 95% la réponse totale du bâtiment selon X
.

Il est important de noter que les réponses des systèmes à un degré de liberté
linéaire DL

n (t) et non linéaire DNL
n (t) sont obtenues en appliquant le séisme

bidirectionnel constitué par deux accélérogrammes synthétiques qui sont ap-
pliqués dans les directions X (Nord-Sud) et Y (Est-Ouest). Par conséquent,
l'équation 3 peut être détaillée par :

ux(t) = Γ1,xφ1,xD
NL
1,x (t) + Γ1,yφ1,xD

NL
1,y (t) +

Γ2,xφ2,xD
NL
2,x (t) + Γ2,yφ2,xD

NL
2,y (t) + (6.5)

22∑
n=3

Γn,xφn,xD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,xD
L
n,y(t)

où DNL
1,x (t), DNL

1,y (t) représentent les réponses des systèmes à 1ddl issus de
l'analyse quasi-statique suivant le premier mode, et soumis aux accélérations
selon X et Y . Dans cette expression, les facteurs de participation modales sont
calculés vis-à-vis de l'accélération selon X, Γ1,x noté pour le premier mode, et
l'accélération selon Y , Γ1,y noté pour le premier mode. Dans le cas du premier
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mode essentiellement selon X, il est clair que le facteur de participation Γ1,y

sera négligeable par rapport au facteur de participation Γ1,x. Par conséquent,
la contribution relative au mode 1 et à l'accélération selon Y sera très faible
dans l'expression précédente. De même, pour le mode 2 essentiellement selon
Y , le facteur de participation Γ2,x sera négligeable par rapport au facteur
de participation Γ2,y : le terme Γ2,yφ2,xD

NL
2,y (t) sera dominant pour le mode 2

dans l'expression précédente par rapport au terme Γ2,xφ2,xD
NL
2,x (t). Néanmoins,

les composantes selon X du mode de vibration 2 φ2,x étant faibles, le terme
dominant dans le déplacement total selon X restera le terme Γ1,xφ1,xD

NL
1,x (t)

qui correspond à la réponse du mode 1 suivant une accélération à la base dans
la direction X.

Dans la direction Y , le deuxième mode de vibration (mode de �exion
transversale) est dominant dans la direction Y . Le déplacement total selon Y
s'écrit :

uy(t) = Γ1φ1,yD
NL
1 (t) + Γ2φ2,yD

NL
2 (t) +

22∑
n=3

Γnφn,yD
L
n (t) (6.6)

Sous le séisme bidirectionnel appliqué sur l'Hôtel de Ville de Grenoble,
la réponse totale dans la direction Y est donc donnée plus précisément par
l'expression ci-dessous :

uy(t) = Γ1,xφ1,yD
NL
1,x (t) + Γ1,yφ1,yD

NL
1,y (t) +

Γ2,xφ2,yD
NL
2,x (t) + Γ2,yφ2,yD

NL
2,y (t) + (6.7)

22∑
n=3

Γn,xφn,yD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,yD
L
n,y(t)

De nouveau, le deuxième mode est dominant dans la direction Y et les
autres modes ont très peu d'in�uence sur la réponse globale de la structure
en termes de déplacements dans la direction Y . Le terme dominant dans
cette expression sera Γ2,yφ2,yD

NL
2,y (t) qui correspond à la réponse du mode 2,

essentiellement selon Y , soumis à une accélération selon Y .

6.8 Validation de l'analyse modale non linéaire découplée
modi�ée (M-UMRHA)

L'Hôtel de Ville de Grenoble est soumis au séisme bidirectionnel en considé-
rant deux niveaux d'accélération (PGA et 2xPGA) a�n de valider la méthode
proposée M-UMRHA par rapport à la méthode de référence représenté par
l'analyse dynamique non linéaire NLRHA. La méthode d'analyse modale non
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linéaire découplée modi�ée est appliquée sur le bâtiment en utilisant les cinq
approches pour un système à un degré de liberté : le modèle élasto-plastique
proposé par Chopra et al. (2001), les deux autres modèles élasto-plastiques
avec des courbes enveloppes di�érentes, le modèle hystérétique modi�é de Ta-
keda et le modèle simpli�é basé sur la dégradation de fréquence en fonction
d'un indicateur de dommage.

Les comparaisons des résultats obtenus de ces deux méthodes sont en
termes de déplacements en tête, de déplacements maximaux en chaque étage
et de déplacements di�érentiels entre les étages. Le déplacement di�érentiel
entre les étages est utilisé par la suite comme un indicateur de dommage pour
évaluer le niveau de dommage global subi par la structure.

Le pourcentage d'erreurs entre les résultats obtenus par la méthode M-
UMRHA et ceux obtenus par la méthode dynamique non linéaire NLRHA
sont calculées à chaque étage en termes de déplacements et de déplacements
di�érentiels entre étages par :

erreur(%) =
r2 − r1

r1

∗ 100 (6.8)

où r1 et r2 sont les valeurs calculées par la méthode NLRHA et la méthode
M-UMRHA respectivement.

6.8.1 Comparaison dans la direction longitudinale X

La Figure 6.25 montre que les courbes de chargement monotone suivant le
premier mode sont quasiment identiques pour l'ensemble des points de contrôle.
On considère ici la courbe de chargement monotone fournie par le déplacement
en P1, point dont la localisation est illustrée sur la Figure 6.22. Par ailleurs, les
di�érentes comparaisons concernant les résultats en termes de déplacements
montrés par la suite sont relatives au point P2.

Pour le premier niveau d'accélération PGA, la Figure 6.29 représente la
comparaison du déplacement en temps dans la direction X du point P2 de
la dalle du dernier étage entre les deux méthodes NLRHA et M-UMRHA en
utilisant les cinq modèles non linéaires à un degré de liberté présentés précé-
demment.

Nous remarquons que l'histoire de déplacement en tête obtenue par la mé-
thode M-UMRHA en utilisant le modèle à fréquence dégradée f(X) est en bon
accord avec celle issue de la méthode dynamique non linéaire NLRHA. Notons
que les niveaux des pics en déplacements et les fréquences de vibration sont
globalement assez bien reproduits.
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Figure 6.29: Comparaison du déplacement en temps en tête du point P2 issus
de deux méthodes NLRHA et M-UMRHA (utilisant cinq approches), dans la
direction X
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Les pourcentages d'erreurs entre les résultats déterminés par les deux mé-
thodes d'analyse en termes de déplacements maximaux aux étages et de dé-
placements di�érentiels entre les étages dans la direction X, pour le premier
niveau d'accélération PGA, sont résumés dans le Tableau 6.5. Les erreurs de
la méthode M-UMRHA en utilisant le modèle de fréquence dégradée f(X)
sont inférieures aux erreurs issues du modèle d'énergie équivalente (E.E.) pour
les déplacements di�érentiels entre étages. Par contre, les erreurs en termes
de déplacements aux étages en utilisant le modèle f(X) sont plus élevées que
celles issues du modèle EE. Cet écart entre les déplacements aux étages et les
déplacements di�érentiels entre étages peut être expliqué par le fait que les
valeurs maximales ne se produisent pas aux mêmes instants.

La surestimation du modèle f(X) pour les déplacements aux étages varie
entre 3.5% et 24.5%. En ce qui concerne les déplacements di�érentiels entre
étages, dans les étages inférieurs, le modèle surestime ces valeurs de 1, .3% à
16% et les sous-estime dans les étages supérieurs de −2.8% à −21%. En consé-
quence, le modèle à fréquence dégradée f(X) donne des résultats su�samment
précis en termes de déplacements maximaux aux étages et de déplacements dif-
férentiels entre les étages lorsque l'on compare à la méthode de référence.

Table 6.5: Erreurs pour les déplacements maximaux en étages et les déplace-
ments di�érentiels entre étages dans la direction X (PGA)

Etage Erreur (%) - Déplacement X Erreur (%) - Déplacement

di�érentiel entre étages

E.E. Y.P. F.P.C. T. f(X) E.E. Y.P. F.P.C. T. f(X)

SS -17.54 9.64 43.45 17.23 3.47 -17.54 9.64 43.45 17.23 3.47

RDC1 -10.74 18.67 55.27 21.64 11.98 -8.53 21.62 59.12 23.06 14.76

RDC2 -4.72 26.68 65.74 14.31 19.54 -7.05 23.57 61.68 3.64 16.61

Etage 2 -4.67 26.74 65.83 27.96 19.60 -11.40 17.80 54.13 50.38 11.18

Etage 3 -3.86 27.82 67.24 29.25 20.62 -13.60 14.88 50.30 16.66 8.40

Etage 4 -1.15 31.43 71.96 32.61 24.02 -12.96 15.72 51.40 15.88 9.19

Etage 5 -0.75 31.96 72.65 33.11 24.52 -13.86 14.53 49.85 15.37 8.07

Etage 6 -1.10 31.49 72.04 32.47 24.08 -19.27 7.34 40.44 7.42 1.29

Etage 7 -1.16 31.41 71.94 32.56 24.00 -22.51 3.03 34.80 4.75 -2.78

Etage 8 -1.29 31.24 71.71 32.37 23.84 -24.89 -0.14 30.65 0.64 -5.77

Etage 9 -1.59 30.84 71.19 31.97 23.46 -27.48 -3.58 26.16 -2.71 -9.01

Etage 10 -1.99 30.30 70.49 31.40 22.96 -29.33 -6.04 22.93 -5.45 -11.34

Etage 11 -3.58 28.20 67.73 29.79 20.97 -37.80 -17.31 8.20 -12.52 -21.97

Etage 12 -1.95 30.36 70.56 30.86 23.01 -13.64 14.81 50.22 0.93 8.34

Les déplacements maximaux à chaque étage, en utilisant les cinq approches
pour le système à un degré de liberté de la méthode M-UMRHA, sont confron-
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tés aux résultats de référence de la méthode NLRHA pour deux niveaux d'ac-
célération (PGA et 2xPGA) sur la Figure 6.30.

Figure 6.30: Comparaison des déplacements maximaux pour les deux niveaux
de PGA - Direction X

Sur la Figure 6.30, les valeurs de déplacements en étages obtenus à partir
d'une procédure linéaire sont comparées avec les résultats non linéaires. La
procédure linéaire est une analyse modale classique réalisée en faisant la somme
des contributions modales dans le domaine temporel. La di�érence entre les
résultats linéaires et non linéaires montre clairement que la structure est dans
un domaine inélastique. Ainsi, l'analyse linéaire ne peut pas être utilisée pour
reproduire le comportement réel de la structure.

Pour le premier niveau d'accélération (1xPGA), nous trouvons que la
courbe du modèle d'énergie équivalente (E.E.) est confondue avec celle de la
méthode NLRHA. Par ordre de qualité de résultats, le modèle f(X) se classe
deuxième. Notons que pour le deuxième niveau d'accélération (2xPGA), l'al-
lure de la courbe de la méthode NLRHA au niveau de la dalle de transition est
di�érente de celles obtenues par la méthode M-UMRHA. Cette di�érence qui
apparaît à un niveau élevé de l'accélération peut s'expliquer par la di�érence
de rigidité entre les parties au-dessus et en-dessous de la dalle. Il est clair que le
modèle f(X) reproduit bien les déplacements en étages surtout dans les étages
supérieurs.

La Figure 6.31 représente les déplacements di�érentiels entre étages pour
deux niveaux d'accélération (PGA et 2xPGA). L'indicateur de dommage
considéré dans cette étude est la valeur de déplacement di�érentiel entre étages.
Les valeurs maximales de cet indicateur suivant chaque méthode d'analyse sont
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confrontées sur la Figure 6.32. Il est à noter que le déplacement di�érentiel
maximal entre étages obtenu par la méthode M-UMRHA en utilisant le mo-
dèle f(X) est proche de celui prédit par le calcul de référence (NLRHA) pour
le premier niveau de PGA. Néanmoins, pour le deuxième niveau de PGA, le
modèle de Takeda est plus précis que le modèle f(X). La valeur maximale de
cet indicateur est trouvée dans le septième étage en utilisant la méthode M-
UMRHA, tandis que la méthode NLRHA prévoit la valeur maximale à l'étage
11 et à l'étage 8 pour les deux niveaux de PGA respectivement.

Figure 6.31: Comparaison des déplacements di�érentiels entre étages pour les
deux niveaux de PGA - Direction X
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Figure 6.32: Les déplacements di�érentiels maximaux entre étages pour les
deux niveaux de PGA - Direction X
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6.8.2 Comparaison dans la direction transversale Y

Pour les courbes de pushover transversales (suivant le mode de �exion dans
la direction Y ), nous avons choisi, comme pour la direction X, la courbe de
pushover modal au point de contrôle P1 qui correspond aux déplacements les
plus grands dans la direction Y . Notons que le deuxième mode de vibration,
qui est un mode de �exion transversal dominant dans la direction Y , comprend
également un mouvement de torsion. Ce mouvement est considéré assez faible
en tête de l'Hôtel de Ville de Grenoble qui est un bâtiment quasi-symétrique.
C'est pourquoi le choix arbitraire du point de contrôle n'a pas une in�uence
importante sur les résultats de la méthode proposée M-UMRHA. Ces résultats
temporels en termes de déplacements sont relatifs au point de contrôle P2.

La comparaison du déplacement en temps en tête du point P2 entre les
deux méthodes (NLRHA et M-UMRHA) est présentée sur la Figure 6.33 pour
le premier niveau d'accélération (1xPGA) .

Le modèle à fréquence dégradée f(X) estime de façon très satisfaisante
le déplacement en tête dans la direction Y , surtout aux niveaux des pics de
déplacement qui sont très proches de ceux obtenus par la méthode dynamique
non linéaire (NLRHA).
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Figure 6.33: Comparaison du déplacement en temps en tête du point P2
issus de deux méthodes NLRHA et M-UMRHA (utilisant cinq approches) -
Direction Y
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Pour le premier niveau d'accélération (1xPGA), le Tableau 6.6 résume
les pourcentages d'erreurs en termes de déplacements maximaux en étages et
de déplacements di�érentiels entre étages dans la direction Y en utilisant les
deux méthodes d'analyse. Comme cela a été constaté dans la direction X,
nous trouvons que le modèle f(X) estime mieux les résultats de la méthode
NLRHA : en e�et, les erreurs sur les déplacements di�érentiels sont les plus
faibles. Par contre, les erreurs en termes de déplacements en étages sont plus
faibles en utilisant le modèle d'énergie équivalente (E.E.).

Le modèle à fréquence dégradée f(X) surestime les valeurs de déplacements
en étages de 4.2% à 123%, exhibant des valeurs élevées d'erreurs dans la partie
inférieure de la structure. Néanmoins, nous considérons que ces valeurs élevées
ne compromettent pas l'e�cacité du modèle f(X), puisque la partie inférieure
du bâtiment ne concerne que des déplacements très faibles, ce qui est mon-
tré sur la Figure 6.34. En ce qui concerne les déplacements di�érentiels entre
étages, le modèle f(X) sous-estime ces valeurs −2% à −19.5%. Par consé-
quent, le modèle à fréquence dégradée f(X) donne des résultats satisfaisants
par rapport à la méthode d'analyse dynamique non linéaire (NLRHA).

Table 6.6: Erreurs pour les déplacements maximaux en étages et les déplace-
ments di�érentiels entre étages dans la direction Y (PGA)

Etage Erreur (%) - Déplacement Y Erreur (%) - Déplacement

di�érentiel entre étages

E.E. Y.P. F.P.C. T. f(X) E.E. Y.P. F.P.C. T. f(X)

SS 108.17 64.29 60.86 55.82 121.63 108.17 64.29 60.86 55.82 121.63

RDC1 109.88 65.64 62.18 57.10 123.45 110.91 66.45 62.98 57.87 124.55

RDC2 96.06 54.73 51.50 46.75 108.73 92.47 51.90 48.73 44.06 104.91

Etage 2 59.65 25.99 23.37 19.50 69.97 3.53 -18.30 -20.00 -22.51 10.22

Etage 3 41.09 11.35 9.03 5.60 50.21 2.22 -19.33 -21.01 -23.49 8.83

Etage 4 31.16 3.51 1.35 -1.83 39.64 -5.81 -25.66 -27.21 -29.50 0.28

Etage 5 20.48 -4.92 -6.90 -9.83 28.26 -8.06 -27.44 -28.96 -31.19 -2.12

Etage 6 13.55 -10.38 -12.25 -15.01 20.89 -9.22 -28.35 -29.85 -32.05 -3.35

Etage 7 9.16 -13.85 -15.64 -18.29 16.22 -9.56 -28.63 -30.12 -32.31 -3.72

Etage 8 6.02 -16.33 -18.08 -20.65 12.87 -10.60 -29.45 -30.92 -33.08 -4.82

Etage 9 3.41 -18.39 -20.09 -22.60 1.10 -12.40 -30.87 -32.31 -34.43 -6.74

Etage 10 1.22 -20.12 -21.78 -24.24 7.76 -14.80 -32.76 -34.16 -36.23 -9.29

Etage 11 -1.48 -22.25 -23.87 -26.26 4.89 -24.34 -40.29 -41.54 -43.37 -19.45

Etage 12 -2.14 -22.77 -24.38 -26.75 4.18 -14.99 -32.19 -34.31 -36.37 -9.50

La Figure 6.34 présente la comparaison des déplacements maximaux en
chaque étage pour deux niveaux d'accélération (PGA et 2xPGA) en utili-
sant la méthode M-UMRHA et la méthode NLRHA, ainsi que les valeurs de
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déplacements en étages obtenues à partir d'une procédure linéaire.

Figure 6.34: Comparaison des déplacements maximaux pour les deux niveaux
de PGA - Direction Y

Il est clair que la structure est dans un domaine inélastique en comparant
les résultats linéaires et non linéaires. Nous pouvons con�rmer que le modèle
f(X) donne des résultats intéressants en termes de déplacement en étages pour
les deux niveaux d'accélération (PGA et 2xPGA).

La comparaison entre les déplacements di�érentiels entre étages pour deux
niveaux d'accélération (PGA et 2xPGA) dans la direction Y est illustrée sur
la Figure 6.35. Remarquons que les déplacements di�érentiels entre étages ob-
tenus par la méthode M-UMRHA en utilisant le modèle f(X) sont proches
de ceux de la procédure NLRHA pour le premier niveau de PGA. Toutefois,
pour le deuxième niveau de PGA, ces valeurs s'éloignent de celles de la mé-
thode NLRHA dans les étages supérieurs. La Figure 6.36 illustre les valeurs
maximales de déplacements di�érentiels entre étages qui représentent l'indica-
teur de dommage. La valeur maximale de cet indicateur s'est produite dans le
septième étage en utilisant la méthode M-UMRHA avec le modèle f(X).
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Figure 6.35: Comparaison des déplacements di�érentiels entre étages pour les
deux niveaux de PGA - Direction Y

Figure 6.36: Les déplacements di�érentiels maximaux entre étages pour les
deux niveaux de PGA - Direction Y

6.9 E�et de l'évoltion des déformées modales sur la ré-
ponse globale

Nous considérons dans cette section la dégradation des modes de vibration
au cours de l'endommagement de la structure en identi�ant cette dégradation
à travers le calcul de pushover modal. Comme présenté dans la Section (2.5.4),
la prise en compte de la dégradation de la déformée modale et du facteur de
participation modale nous permet de calculer la réponse modale adaptative
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�non linéaire� en utilisant la méthode M-UMRHA. Nous évaluons l'e�et de
cette dégradation sur la réponse globale de l'Hôtel de ville de Grenoble en
termes de déplacements et de déplacements di�érentiels.

Les trois approches utilisées en évaluant l'e�et de la dégradation des deux
premiers modes de vibration considérés comme �non linéaires� sont explicitées
ci-dessous :

� Les deux premiers modes de vibration sont non évolutifs, correspondant
aux déformées modales de l'analyse modale : il s'agit aussi de la déformée
obtenue lors du calcul de pushover modal pour les tout premiers pas de
chargement (facteur multiplicatif très faible pour la répartition d'e�orts
s∗1 = mφ1 ou s∗2 = mφ2 )

� Les deux premiers modes de vibration sont dégradés en fonction d'un
indicateur de dommage dé�ni par le déplacement maximum en tête.

� Les deux premiers modes de vibration sont dégradés ainsi que les facteurs
de participation modales

Le déplacement total de la structure en considérant le premier cas où la dé-
gradation des modes de vibration n'est pas prise en compte, s'exprime pour
les directions X et Y selon les formes suivantes :

ux(t) = Γ1,xφ1,xD
NL
1,x (t) + Γ1,yφ1,xD

NL
1,y (t) +

Γ2,xφ2,xD
NL
2,x (t) + Γ2,yφ2,xD

NL
2,y (t) +

22∑
n=3

Γn,xφn,xD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,xD
L
n,y(t) (6.9)

uy(t) = Γ1,xφ1,yD
NL
1,x (t) + Γ1,yφ1,yD

NL
1,y (t) +

Γ2,xφ2,yD
NL
2,x (t) + Γ2,yφ2,yD

NL
2,y (t) +

22∑
n=3

Γn,xφn,yD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,yD
L
n,y(t)
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La dégradation des déformées modales en fonction d'un indicateur de dom-
mage pour les deux premiers modes de vibration est considérée dans le deuxième
cas. Le déplacement total prend alors la forme suivante :

ux(t) = Γ1,xφ
′
1,x[X(t)].DNL

1,x (t) + Γ1,yφ
′
1,x[X(t)].DNL

1,y (t) +

Γ2,xφ
′
2,x[X(t)].DNL

2,x (t) + Γ2,yφ
′
2,x[X(t)].DNL

2,y (t) +

22∑
n=3

Γn,xφn,xD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,xD
L
n,y(t) (6.10)

uy(t) = Γ1,xφ
′
1,y[X(t)].DNL

1,x (t) + Γ1,yφ
′
1,y[X(t)].DNL

1,y (t) +

Γ2,xφ
′
2,y[X(t)].DNL

2,x (t) + Γ2,yφ
′
2,y[X(t)].DNL

2,y (t) +

22∑
n=3

Γn,xφn,yD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,yD
L
n,y(t)

où φ
′
1,x[X(t)], φ

′
2,x[X(t)], φ

′
1,y[X(t)], φ

′
2,y[X(t)] sont les déformées modales qui se

dégradent au cours du temps en fonction de la valeur maximale du déplacement
en tête au cours de l'histoire : X(tn) = max|u(tn)|.

Sur les Figures 6.37 et 6.38, au cours des chargements quasi-statiques mo-
daux (pushovers modaux selon le mode 1 et le mode 2), les déformées modales
normalisées des deux premiers modes de vibration sont montrées ainsi que les
déformées de l'Hôtel de Ville de Grenoble au début et à la �n du chargement
quasi-statique. Nous constatons que les modes ne se dégradent pas de façon im-
portante ce qui signi�e que la prise en compte des modes dégradés n'améliorera
pas signi�cativement les résultats globaux de la structure.

Figure 6.37: La dégradation de la déformée modale et les déformées de l'Hôtel
de Ville de Grenoble � Mode 1
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Figure 6.38: La dégradation de la déformée modale et les déformées de l'Hôtel
de Ville de Grenoble � Mode 2

Dans le dernier cas, la dégradation de la déformée modale et du facteur de
participation modale des deux premiers modes sont considérées. Le déplace-
ment total dans les directions X et Y devient alors :

ux(t) = Γ
′
1,x[X(t)].φ

′
1,x[X(t)].DNL

1,x (t) + Γ
′
1,y[X(t)].φ

′
1,x[X(t)].DNL

1,y (t)

+Γ
′
2,x[X(t)].φ

′
2,x[X(t)].DNL

2,x (t) + Γ
′
2,y[X(t)].φ

′
2,x[X(t)].DNL

2,y (t)

+
22∑
n=3

Γn,xφn,xD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,xD
L
n,y(t) (6.11)

uy(t) = Γ
′
1,x[X(t)].φ

′
1,y[X(t)].DNL

1,x (t) + Γ
′
1,y[X(t)].φ

′
1,y[X(t)].DNL

1,y (t)

+Γ
′
2,x[X(t)].φ

′
2,y[X(t)].DNL

2,x (t) + Γ
′
2,y[X(t)].φ

′
2,y[X(t)].DNL

2,y (t)

+
22∑
n=3

Γn,xφn,yD
L
n,x(t) +

22∑
n=3

Γn,yφn,yD
L
n,y(t)

où Γ
′
1[X(t)], Γ

′
2[X(t)] sont les facteurs de participation des deux premiers

modes qui se dégradent au cours du temps en fonction de la valeur maximale
de déplacement en tête au cours de l'histoire : X(tn) = max|u(tn)|.
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L'évolution de la dégradation du facteur de participation pendant le char-
gement quasi-statique des deux premiers modes de vibration est illustrée sur la
Figure 6.39. Nous constatons que les facteurs de participation modales évoluent
au cours de l'endommagement du bâtiment mais ne suivent pas de dégrada-
tion générale. Néanmoins, leur variation est très faible. Par conséquent, pour
l'Hôtel de Ville de Grenoble, ce dernier cas ne devrait pas apporter beaucoup
d'amélioration par rapport aux premier et second cas.

(a) Mode 1 (b) Mode 2

Figure 6.39: L'évolution du facteur de participation modale de l'Hôtel de
Ville de Grenoble

La réponse globale de l'Hôtel de Ville de Grenoble sous le séisme bidirec-
tionnel (Figure 6.12) avec deux niveaux d'accélération (PGA et 2xPGA) est
déterminée en utilisant les trois combinaisons proposées dans les équations 6.9,
6.10 et 6.11. Nous appliquons ces trois approches en considérant le modèle à
fréquence dégradée.

Pour le premier niveau d'accélération (1xPGA), la Figure 6.40 montre
la comparaison des déplacements en tête de l'Hôtel de Ville de Grenoble obte-
nus en combinant les réponses modales de tous les modes de vibration suivant
les formules 6.9, 6.10 et 6.11 avec le déplacement issu de l'analyse dynamique
non linéaire NLRHA dans les directions X et Y .
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Figure 6.40: La comparaison des déplacements en tête de l'Hôtel de Ville de
Grenoble en considérant la dégradation de la déformée modale et du facteur
de participation modale

Comme cela a été montré précédemment, la dégradation de la déformée
modale et l'évolution du facteur de participation modale sont négligeables dans
le cas de l'Hôtel de Ville de Grenoble. La Figure 6.40, illustrant le déplacement
en tête dans les deux directions, con�rment l'in�uence négligeable de la prise
en compte de ces deux aspects évolutifs.

Les comparaisons des déplacements maximaux à chaque étage obtenus en
combinant les réponses modales suivant les formules 6.9, 6.10 et 6.11 avec
celles issues de l'analyse dynamique non linéaire NLRHA pour les deux niveaux
d'accélération et dans les directions X et Y sont illustrées sur la Figure 6.41.
Nous observons que la prise en compte de la dégradation de la déformée modale
ainsi que l'évolution du facteur de participation n'a que très peu d'in�uence sur
la réponse globale (en termes de déplacements maximaux) dans les directions
X et Y , comme cela a été anticipé à la lumière des Figures 6.37 et 6.38.
Dans cet exemple d'application de la méthode proposée M-UMRHA, l'apport
des aspects évolutifs des déformées modales est négligeable pour la prédiction
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de la réponse globale de l'Hôtel de Ville. Néanmoins, la procédure de prise
en compte de ces aspects évolutifs est robuste puisque la solution issue de
la méthode M-UMRHA sans prise en compte des dégradations de déformées
modales est exactement retrouvée.

(a) 1.0xPGA

(b) 2.0xPGA

Figure 6.41: Déplacements à chaque étage de l'Hôtel de Ville de Grenoble
pour deux niveaux d'accélération en considérant la dégradation de la déformée
modale et du facteur de participation modale
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6.10 Evaluation du dommage

6.10.1 Premier niveau d'accélération (1.0xPGA)

L'évaluation du dommage subi par l'Hôtel de Ville de Grenoble est déter-
minée par l'indicateur de dommage considéré dans cette étude : le déplacement
di�érentiel entre étages. La limite de cet indicateur est donnée dans les trois
normes suivantes : Eurocode 8, FEMA-273 et HAZUS.

Les déplacements di�érentiels entre étages issus des deux méthodes d'ana-
lyse, la méthode NLRHA et la méthode proposée M-UMRHA en utilisant le
modèle de fréquence dégradée f(X), ainsi que le niveau de dommage en chaque
étage sont résumés dans les Tableaux 6.7 et 6.8 pour les directions X et Y res-
pectivement.

Table 6.7: Niveau de dommage pour le premier niveau d'accélération
(1.0xPGA) en utilisant trois normes dans la direction X

Etage Drift (%) 1.0xPGA - Direction X
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

SS 0.04 0.04 Non Non Non Non Non Non

RDC1 0.08 0.10 Non Non Non Non Non Non

RDC2 0.12 0.14 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 2 0.18 0.20 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 3 0.23 0.24 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 4 0.24 0.27 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 5 0.26 0.28 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 6 0.28 0.28 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 7 0.30 0.29 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 8 0.31 0.29 Non Non Modéré Léger Non Non

Etage 9 0.31 0.28 Non Non Modéré Léger Non Non

Etage 10 0.30 0.27 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 11 0.32 0.25 Non Non Modéré Léger Non Non

Etage 12 0.18 0.20 Non Non Léger Léger Non Non

Le niveau de dommage observé est négligeable selon l'Eurocode 8 et le code
FEMA-273 dans les deux directions X et Y , tandis qu'un niveau de dommage
variant entre léger et modéré est détecté selon le code HAZUS.

Dans la direction X suivant la méthode M-UMRHA, le déplacement dif-
férentiel maximum entre étages est de 0.29%, se situant au septième étage.
Cette valeur reste bien en-deçà de la valeur prescrite par l'Eurocode 8, qui
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est de 1.5%. Si l'on compare aux valeurs préconisées par le code américain
FEMA-273, nous n'excédons pas le seuil de 0.5%, qui correspond au deuxième
état structurel, nommé LS (�Life Safety�).

Dans la direction Y , de nouveau, la méthode M-UMRHA sous-estime les
déplacements di�érentiels issus du calcul non linéaire classique. Toutefois, les
résultats restent cohérents. Notons que le déplacement di�érentiel est en deçà
de 0.47% et donc nous nous situons assez loin de la valeur seuil de 1.5% donnée
par l'Eurocode 8.

Les dommages globaux issus du calcul nous permettent donc de placer
l'excitation envisagée comme faiblement endommageante pour l'Hôtel de Ville
de Grenoble.

Table 6.8: Niveau de dommage pour le premier niveau d'accélération
(1.0xPGA) en utilisant trois normes dans la direction Y

Etage Drift (%) 1.0xPGA - Direction Y
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

SS 0.01 0.02 Non Non Non Non Non Non

RDC1 0.01 0.02 Non Non Non Non Non Non

RDC2 0.08 0.17 Non Non Non Léger Non Non

Etage 2 0.25 0.27 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 3 0.31 0.34 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 4 0.39 0.39 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 5 0.44 0.43 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 6 0.46 0.45 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 7 0.49 0.47 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 8 0.48 0.46 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 9 0.48 0.44 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 10 0.46 0.42 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 11 0.45 0.37 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 12 0.20 0.18 Non Non Léger Léger Non Non
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6.10.2 Deuxième niveau d'accélération (2.0xPGA)

Le niveau de dommage global de l'Hôtel de Ville de Grenoble devient plus
important car le niveau d'accélération est doublé. Les Tableaux 6.9 et 6.10
représentent les niveaux de dommage dans les deux directions et selon les trois
normes utilisées.

Dans les deux directions, nous constatons que le niveau de dommage ne
dépasse toujours pas la limite préconisée par l'Eurocode 8.

La valeur maximale de déplacement di�érentiel entre étages dans la direc-
tion X en utilisant la méthode M-UMRHA (0.43%) excède la valeur seuil de
dommage modéré préconisée par le code HAZUS, égale à 0.31%. Néanmoins,
elle reste en dessous de la valeur seuil de dommage important (0.79% selon
HAZUS).

Table 6.9: Niveau de dommage pour le premier niveau d'accélération
(2.0xPGA) en utilisant trois normes dans la direction X

Etage Drift (%) 2.0xPGA - Direction X
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

SS 0.17 0.05 Non Non Léger Non Non Non

RDC1 0.44 0.14 Non Non Modéré Non Non Non

RDC2 0.39 0.20 Non Non Modéré Léger Non Non

Etage 2 0.34 0.30 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 3 0.34 0.36 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 4 0.36 0.39 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 5 0.43 0.41 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 6 0.51 0.42 Non Non Modéré Modéré L.S. Non

Etage 7 0.57 0.43 Non Non Modéré Modéré L.S. Non

Etage 8 0.57 0.43 Non Non Modéré Modéré L.S. Non

Etage 9 0.57 0.42 Non Non Modéré Modéré L.S. Non

Etage 10 0.55 0.40 Non Non Modéré Modéré L.S. Non

Etage 11 0.52 0.37 Non Non Modéré Modéré L.S. Non

Etage 12 0.37 0.29 Non Non Modéré Léger Non Non

L'estimation du niveau de dommage dans la direction Y en utilisant la
méthode M-UMRHA est cohérente avec celle de la méthode de NLRHA. Au
septième étage, le déplacement di�érentiel de 0.66% dépasse la limite de dom-
mage modéré selon le code HAZUS et la valeur seuil du deuxième état struc-
turel, nommé LS (�Life Safety�), selon le code FEMA-273.
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D'après les comparaisons d'indicateur de dommage dans les deux directions,
l'Hôtel de Ville de Grenoble subit un dommage assez important mais il reste
toujours loin du niveau de ruine selon les trois normes considérées.

Table 6.10: Niveau de dommage pour le premier niveau d'accélération
(2.0xPGA) en utilisant trois normes dans la direction Y

Etage Drift (%) 2.0xPGA - Direction Y
EC8 HAZUS FEMA

NLRHA
M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA
NLRHA

M-

UMRHA

SS 0.02 0.02 Non Non Non Non Non Non

RDC1 0.03 0.03 Non Non Non Non Non Non

RDC2 0.16 0.23 Non Non Léger Léger Non Non

Etage 2 0.34 0.38 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 3 0.46 0.48 Non Non Modéré Modéré Non Non

Etage 4 0.57 0.55 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 5 0.64 0.61 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 6 0.69 0.63 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 7 0.75 0.66 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 8 0.75 0.64 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 9 0.75 0.62 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 10 0.73 0.59 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 11 0.72 0.51 Non Non Modéré Modéré L.S. L.S.

Etage 12 0.34 0.25 Non Non Modéré Léger Non Non
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6.11 Conclusion

L'objectif de ce chapitre est de montrer que la méthode d'analyse modale
non linéaire découplée modi�ée (M-UMRHA) avec le modèle f(X) basé sur la
chute de fréquence en fonction d'un indicateur de dommage, permet d'obtenir
des résultats satisfaisants par rapport à ceux issus de l'analyse dynamique non
linéaire classique. La méthode M-UMRHA a été appliquée à l'Hôtel de ville
de Grenoble soumis à un séisme bidirectionnel synthétique avec deux niveaux
d'accélérations (PGA et 2xPGA). Les résultats de l'analyse dynamique non
linéaire (NLRHA), en termes de déplacements et de déplacements di�érentiels
entre étages, sont globalement bien reproduits par la méthode simpli�ée pro-
posée (M-UMRHA), en adoptant le modèle à fréquence dégradée f(X) pour
les systèmes à un degré de liberté construits à partir des courbes de pusho-
ver. Il est important de noter qu'un seul paramètre doit être calibré (le taux
d'amortissement) pour ce modèle à fréquence dégradée. La prise en compte de
la dégradation des déformées modales et des facteurs de participation modales
sur la réponse globale de la structure est assez faible pour les deux niveaux
d'accélération. L'évaluation du dommage subi par l'Hôtel de Ville de Grenoble
montre que l'excitation envisagée est faiblement endommageante pour le pre-
mier niveau d'accélération (1.0xPGA). Tandis que pour le deuxième niveau
d'accélération (2.0xPGA), le dommage est assez important mais il reste tou-
jours loin du niveau de ruine selon les trois normes considérées.
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Conclusion générale

Des méthodes simpli�ées d'estimation de la vulnérabilité structurelle, ba-
sées sur des calculs quasi-statiques ou plus communément appelés calculs de
pushover, ont été prospectées dans ce travail de thèse. La méthode proposée
d'analyse non linéaire découplée s'appuie sur la méthode UMRHA (�Uncou-
pled Model Response History Analysis�) proposée par Chopra et al. (2001).
Pour chaque mode dominant de la structure, une analyse en poussée progres-
sive selon une répartition d'e�orts dictée par la déformée modale considérée
(pushover modal) permet d'obtenir une courbe d'e�ort tranchant en fonction
du déplacement en tête. La courbe de pushover modal ainsi obtenu est ensuite
transformée en un modèle global pour un système non linéaire à un degré de
liberté. En�n, la méthode UMRHA des auteurs fait l'hypothèse forte que la
réponse totale de la structure peut s'exprimer comme une combinaison de ré-
ponses temporelles modales des systèmes non linéaires à un degré de liberté
précédents, soumis à l'excitation sismique envisagée.

La méthode proposée, baptisée M-UMRHA (�Modi�ed UMRHA�) est une
extension de la procédure UMRHA en considérant di�érentes techniques de
poussée progressive ainsi que plusieurs types de systèmes non linéaires à un
degré de liberté qui enrichissent la méthode originelle. La réponse totale prend
alors la forme d'une combinaison des réponses temporelles des modes non
linéaires dominants avec les réponses temporelles des modes linéaires restants.
Cette approche a été validée pour trois structures modélisées par la méthode
aux éléments �nis : une structure portique en béton armé de type poteau-
poutre, une structure portique en béton armé avec remplissage en maçonnerie,
un bâtiment réel de 15 étages, l'Hôtel de Ville de Grenoble. Sont adoptées
des lois locales de comportement capables de reproduire les phénomènes de
dégradation matérielle ayant lieu lors d'un chargement sismique. L'approche
simpli�ée M-UMRHA est une technique de prédiction de la demande sismique
via une série de calculs en poussée progressive suivant des répartitions d'e�orts
en accord avec les modes de vibration. La méthode a été validée vis-à-vis des
résultats de référence obtenus par une analyse dynamique non linéaire. Pour
ces trois exemples, la méthode M-UMRHA s'avère particulièrement probante
lorsque l'on s'appuie sur les courbes de pushover modal pour construire des
systèmes non linéaires à un degré de liberté qui sont basés sur une approche
de dégradation de la fréquence structurelle f(X) en fonction d'un indicateur
de dommage de type global X. L'indicateur global adopté est le maximum de
déplacement en tête de l'ouvrage qui pilote les chutes de fréquences pour les
modes non linéaires dominants. D'autres systèmes non linéaires à un degré de
liberté sont aussi utilisés, comme le modèle élasto-plastique ou le très utilisé
modèle global de Takeda, mais ils ont comme inconvénients de nécessiter une
idéalisation de la courbe de pushover et requièrent des paramètres additionnels
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qui in�uent sur le comportement cyclique et donc sur la réponse du système.
Au contraire, le modèle à fréquence dégradée est directement obtenu de la
courbe de pushover et ne nécessite pas de paramètres pour le comportement
cyclique. Par ailleurs, le choix de ce système permet de prendre en compte de
manière directe les évolutions des déformées modales au cours du processus
d'endommagement. En e�et, ces déformées modales, dont l'évolution est de
nouveau pilotée par le maximum de déplacement en tête X, sont identi�ées
à partir du test en poussée progressive : à faible niveau de chargement, la
déformée statique normalisée correspond exactement à la déformée modale de
la structure indemne, tandis que les autres déformées normalisées nous donnent
l'évolution de la déformée modale au cours du chargement. Cette méthodologie
permet de formaliser une double dépendance de la fréquence modale et de
la déformée modale en fonction du maximum de déplacement en tête X ; les
facteurs de participation modales peuvent eux aussi être mis à jour au cours du
chargement sismique, la réponse totale du système gardant la forme découplée
(combinaison de réponses non linéaires et linéaires temporelles) propre à la
méthode UMRHA et à son extension proposée M-UMRHA. Pour des structures
dont les déformées modales n'évoluent que peu au cours du test en poussée
progressive, il a été montré que les résultats de l'approche M-UMRHA, sans
tenir compte de l'évolution des déformées modales, sont retrouvés. Pour les
structures dont l'évolution des déformées modales est notable au cours du test
en poussée progressive, une amélioration apportée par l'hypothèse d'évolution
est observée.

Il est à noter que seules des structures dont les réponses en déplacement
sont essentiellement pilotées par le premier mode ont été investiguées ; deux
modes non linéaires dominants ont bien été pris en compte pour l'Hôtel de Ville
de Grenoble mais ils correspondaient aux deux modes de �exion longitudinale
et transversale, et donc n'interagissaient pas dans la méthode M-UMRHA. La
méthode UMRHA a été validée par Chopra et al. (2001) pour des structures
symétriques en considérant jusqu'à 3 modes dans le même plan. Il reste donc
à valider la méthode proposée M-UMRHA pour des structures dans le plan
à plusieurs modes dominants. L'hypothèse centrale de la méthode originelle
UMRHA qu'il convient de véri�er, est l'approximation induite par le décou-
plage des modes non linéaires dans le domaine des temps. Pour les structures
asymétriques, la pertinence de l'approche doit aussi être questionnée.
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Ayant à disposition un outil rapide d'évaluation de la demande sismique
des structures sous séismes, une suite intéressante à donner à ce travail est
d'explorer l'in�uence de l'aléa externe sur le dommage engendré sur la struc-
ture. L'aléa externe pourrait être appréhendé sous la forme de base de données
d'enregistrements sismiques ou de séismes arti�ciellement générés suivant des
techniques de construction de processus aléatoires ou de création de signaux
synthétiques, générés par des modèles de rupture de roche au foyer sismique
et de propagation d'ondes dans le sol.
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Annexe A

Validation des éléments �nis des poutres de Timoshenko
sous chargement cyclique

Un poteau en béton armé est considéré a�n de valider la modélisation en
utilisant les éléments �nis poutres multi�bres et les lois unidirectionnelles de
comportement local associées à chaque �bre. La validation de cet exemple de
référence s'appuiera sur la comparaison des résultats de l'analyse numérique
non linéaire avec les résultats expérimentaux.

Un programme expérimental portant sur le comportement des poteaux en
béton armé sous �exion biaxiale avec chargement axial a été conduit par Bou-
sias et al. (1995) au Centre Commun de Recherche Européen d'Italie. Le spéci-
men d'étude est illustré sur la Figure A.1 ; il s'agit d'un poteau en béton armé
de 1.5 m de hauteur avec une section de 0.25x0.25 m, ancrée dans une base
fortement renforcée de 1m2 et 0.5m d'épaisseur. Le renforcement longitudinal
est composé de huit barres de 16 millimètres de diamètre, uniformément dis-
tribuées autour du périmètre de la section. L'enrobage est de 15 millimètres
d'épaisseur. Deux cadres d'étriers de 8 millimètres de diamètre sont dispo-
sés tous les 70 millimètres. Le renforcement longitudinal et transversal est
conforme aux normes spéci�ées par l'Eurocode 8 (1989). Les barres de renfor-
cement ont une contrainte de plasticité de 460 MPa et une contrainte ultime
de 710MPa associée à une déformation ultime de 11%.

 
Figure A.1: Renforcement de spécimen et dimensions générales selon Guiter-
rez et al. (1993)
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Douze poteaux identiques en béton armé de type console ont été soumis à
une charge axiale et à deux actions latérales en déplacement imposé ou en force
imposée. Les résultats de ces essais sont présentés dans Bousias et al. (1995).
Nous modélisons le poteau soumis à la charge de premier essai. Des cycles
uniaxiaux de déplacements d'amplitude linéairement croissante sont alterna-
tivement appliqués en tête de poteau dans les deux directions transversales
(Figure A.2). Une force axiale constante est appliquée pendant l'essai par l'in-
termédiaire d'une plaque en acier instrumentée avec un capteur d'e�ort.

Figure A.2: Evolution du déplacement transversal imposé dans les deux di-
rections transversales X, Y

L'e�ort axial appliqué durant l'essai en tête du poteau est donné dans le Ta-
bleau 1 sous forme normalisé en considérant l'e�ort maximum de compression
σc0.

Table 1: Chargement axial pour le premier spécimen

Test Spécimen S1
σc0 Contrainte en compression du béton 29x106 Pa
N

Ac.σc0
Valeur normalisée du chargement axial 0.12

où N est l'e�ort axial appliqué en tête du poteau et Ac est l'aire de la
section de poteau.

Comme cela a été décrit dans la section précédente, l'approche élément
poutre multi�bre de type Timoshenko est basée sur deux niveaux de modéli-
sations :

-Niveau de section : la section est discrétisée en zones �nies associées
aux matériaux béton ou acier (Figure A.3).
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m

m mm

m

Figure A.3: Modélisation de la section en �bres de béton et d'acier

-Niveau de poutre : la poutre est discrétisée en éléments �nis de type
Timoshenko. Le maillage est a�né à la base du poteau a�n de tenter de re-
produire le plus correctement possible les e�ets non linéaires s'y produisant.
Le poteau est discrétisée longitudinalement en deux parties, de la base jus-
qu'à 0.75 m en 15 éléments et de 0.75 m jusqu'à la tête en 5 éléments. La
discrétisation de la section et de la poutre est illustrée sur la Figure A.4.

 

Repère local 

Repère global 

Figure A.4: Modèle poutres multi�bres pour le poteau en béton armé

Les �bres de béton sont caractérisées par la loi uniaxiale sous chargement
cyclique nommée �Béton_Uni� (Section 4.2.2), et la loi de Menegotto-Pinto
(Section 4.3) est utilisée pour reproduire le comportement des �bres d'acier.
Les Tableaux 2 et 3 résument respectivement les caractéristiques mécaniques
du béton et de l'acier.
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Table 2: Caractéristiques mécaniques du béton

Module d'élasticité E0 3x1010 Pa
Limite en compression du

béton
σc0 29x106 Pa

Déformation en
compression au pic

εc0 0.19%

Limite en traction au pic σt = 0.1σc0 2.9x106 Pa
Coe�cient de poisson υ 0.2
Valeur normalisée du
chargement axial

N
Acσc0

0.12

Facteur dé�nissant
l'adoucissement de traction

r = εtm/εt 20

Table 3: Caractéristiques mécaniques de l'acier

Module d'élasticité Ea 2x1011 Pa
Contrainte de plasticité σsy 460x106 Pa

Contrainte ultime σsu 710x106 Pa
Déformation ultime εsu 11%

Poisson ratio υ 0.3
Diamètre des cadres φ 0.008m
Section des cadres Asw 5.026x10−5 m2

Longueur de pliage des cadres 0.04m
Enrobage 0.015m

Distance entre les étriers s 0.07m

Les calculs numériques relatifs au spécimen sont e�ectués à l'aide du code
Cast3M. Après la description géométrique de la section en �bres, nous déter-
minons les paramètres du béton suivant deux cas (béton non con�né � béton
con�né). Les deux lois de refermeture/ouverture de la �ssure sont appliquées
au cas du béton con�né. Les paramètres d'acier sont déterminés en considé-
rant l'e�et de Bauschinger ainsi que l'e�et de �ambement. Les contraintes de
cisaillement dans le plan Oyz (repère local) sont réduites par les coe�cients
αy et αz. Le chargement pour le premier essai (Force axiale + déplacement en
X + déplacement en Y ) est appliqué de façon quasi statique. Un algorithme
d'intégration temporelle implicite est utilisé. Le calcul temporel est réalisé sur
une base physique avec un modèle non linéaire en utilisant la commande PA-
SAPAS.

Nous étudions ici l'e�et de con�nement du béton ainsi que l'e�et de re-
fermeture/ouverture des �ssures sur le comportement global du poteau sous
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chargement cyclique en comparant les résultats numériques avec ceux expéri-
mentaux. A�n d'évaluer l'in�uence de con�nement du béton, nous comparons
les résultats numériques en e�ort/déplacement cyclique avec ceux expérimen-
taux dans les deux directions y et z. Trois types de modélisations locales de
la section de béton ont été appliqués : béton non con�né sur toute la section,
béton con�né sur toute la section et béton non con�né pour l'enrobage avec
béton con�né pour le noyau. La refermeture souple de �ssure et les paramètres
de cisaillement de poutre égaux à 0.66 sont pris en compte. Sur les Figures A.5
et A.6, les boucles hystérésis des résultats numériques et celles des résultats
expérimentaux sont comparées. Nous constatons que les boucles en vert (en-
robage non con�né avec un noyau con�né) sont quantitativement plus proches
de celles expérimentales par rapport aux boucles en rouge (béton con�né).
Tandis que les boucles considérant le béton con�né reproduisent de façon plus
correcte le déchargement que dans le cas d'un enrobage non con�né avec un
noyau con�né. En général, on remarque que les résultats relatifs à la section du
béton con�né sont conformes aux résultats expérimentaux. En ce qui concerne
le cas avec une section du béton non con�né, les e�orts tranchants résistants
aux pics en déplacement sont très inférieurs aux e�orts réels. Par exemple dans
la direction y, la di�érence entre le pic d'e�ort expérimental et le pic calculé au
premier cycle fort en déplacement est de l'ordre de 15%, progressant jusqu'à
30% pour les deux cycles suivants. La di�érence en pic d'e�ort lors du cycle le
plus fort atteint 94%, ce qui indique une ruine numérique. Cette ruine n'a pas
lieu expérimentalement.

Figure A.5: Boucles d'hystérésis dans la direction locale y (e�et de con�ne-
ment)
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Figure A.6: Boucles d'hystérésis dans la direction locale z (e�et de con�ne-
ment)

Pour étudier l'in�uence de loi de refermeture de �ssure, deux calculs ont été
e�ectués en considérant le con�nement du béton, les paramètres de cisaillement
de poutre αy et αz égaux à 0.66 avec deux lois de refermeture de �ssure souple
et moins souple. Les courbes d'e�ort tranchant-déplacement dans les directions
y, z sont comparées avec celles issues de l'expérience sur les Figures A.7 et A.8.
Les résultats relatifs au choix de la refermeture souple sont plus semblables
à ceux issus de l'expérience que les résultats relatifs à une refermeture moins
souple. Nous pouvons noter que le comportement du poteau en béton armé sous
sollicitations combinées de compression et de �exion bi-axiale est reproduit
de façon très satisfaisante à l'aide des poutres de Timoshenko multi�bres.
Cette stratégie de modélisation sera employée par la suite pour les structures
portique, portique avec un remplissage en maçonnerie et bâtiment complet.
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Figure A.7: Boucles d'hystérésis dans la direction locale y (e�et de la refer-
meture de �ssure)

Figure A.8: Boucles d'hystérésis dans la direction locale z (e�et de la refer-
meture de �ssure)
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Analysis”) qui se caractérisent principalement par : des calculs de type pushover selon les modes de vibration dominants de la structure, la 
création de modèles à un degré de liberté non linéaire à partir des courbes de pushover, puis le calcul de la réponse temporelle de la structure 
en recombinant les réponses temporelles associées à chaque mode de vibration. Le découplage des réponses temporelles non linéaires 
associées à chaque mode constitue l’hypothèse forte de la méthode UMRHA. Dans ce travail, la méthode UMRHA a été améliorée en 
investiguant les points suivants. Tout d’abord, plusieurs modèles à un degré de liberté non linéaire déduits des courbes de pushover modal 
sont proposés afin d’enrichir la méthode UMRHA originelle qui emploie un simple modèle élasto-plastique : autres modèles élasto-
plastiques avec des courbes enveloppes différentes, le modèle de Takeda prenant en compte un comportement hystérétique propre aux 
structures sous séismes, et enfin, un modèle simplifié basé sur la dégradation de fréquence en fonction d’un indicateur de dommage. Ce 
dernier modèle à un degré de liberté privilégie la vision de la chute de fréquence au cours du processus d’endommagement de la structure par 
rapport à une description réaliste des boucles d’hystérésis. La réponse totale de la structure est obtenue en sommant les contributions non 
linéaires des modes dominants aux contributions linéaires des modes non dominants. Enfin, la dégradation des déformées modales, due à 
l’endommagement subi par la structure au cours de la sollicitation sismique, est prise en compte dans la nouvelle méthode simplifiée M-
UMRHA (“Modified UMRHA”) proposée dans ce travail, en généralisant le concept précédent de dégradation des fréquences modales en 
fonction d’un indicateur de dommage : la déformée modale devient elle-aussi dépendante d’un indicateur de dommage, le déplacement 
maximum en tête de l’ouvrage ; l’évolution de la déformée modale en fonction de cet indicateur est directement identifiée à partir des calculs 
de pushover modal. La pertinence de la nouvelle méthode M-UMRHA est investiguée pour plusieurs types de structures, en adoptant des 
modélisations éprouvées dans le cadre de la simulation des structures sous séismes : portique en béton armé modélisé par des éléments 
multifibres avec des lois non linéaires cycliques unidimensionnelles pour le béton et les armatures, remplissage en maçonnerie avec des 
éléments barres diagonales résistant uniquement en compression, bâti existant contreventé (Hôtel de Ville de Grenoble) avec des approches 
coques multicouches et des modèles constitutifs biaxiaux non linéaires se basant sur le concept de fissuration fixe et répartie.  Les résultats 
obtenus par la méthode simplifiée proposée sont comparés aux résultats de référence issus de l'analyse temporelle non linéaire dynamique. 
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